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RESUME 
Depuis la fin des annees 1970, les cadres a contreventements excentriques 
(CCE) sont une alternative reconnue et efficace dans la reprise des efforts sismiques. 
Les CCE offrent un bon compromis entre la grande ductilite des cadres rigides et la 
rigidite des contreventements concentriques. La dissipation d'energie dans ce systeme 
est realisee en concentrant la plastification dans le lien ductile, qui est la partie isolee 
de la poutre entre les diagonales. Pour des liens courts, le comportement inelastique 
est surtout du au cisaillement tandis que pour des liens plus longs, la plastification en 
flexion domine. Afin de concentrer la plastification dans le lien, les normes CNBC et 
CSA-S16 utilisent l'approche de dimensionnement par capacite, dont le but est de 
choisir l'element lien pour les forces sismiques prevues et ensuite d'appliquer la sur-
resistance prevue de cet element comme force a considerer lors du choix des 
membrures hors lien, s'assurant ainsi un comportement elastique de celles-ci. Dans 
cette optique, la majorite des etudes sur les CCE se concentre sur le comportement du 
lien. Peu d'etudes ont ete realisees sur le comportement global des CCE. II est 
generalement acquis du comportement elastique des membrures hors-lien sans 
connaitre l'influence d'une possible plastification par un dimensionnement inadequat 
de ces membrures ou une sur-resistance sous-estimee des liens. 
Le principal objectif de ce projet etait de developper un modele structural de 
CCE ou toutes les membrures sont modelisees non lineairement afin d'etudier le 
comportement global de ce systeme con§u selon le CNBC 2005 et le CSA-S16-05. En 
second lieu, ce modele a permis de valider les normes de conception existantes ainsi 
que de comparer la reponse par rapport aux modeles structuraux de CCE 
generalement employes, ou les membrures hors lien sont modelisees elastiquement. 
Une etude parametrique a premierement ete effectuee afin de determiner la 
geometrie optimale du CCE a analyser. Un lien court a ete privilegie par rapport a un 
lien long afin d'obtenir un comportement inelastique plus stable. Un dimensionnement 
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final a ensuite ete realise pour des structures de trois et huit etages localisees a 
Montreal et Vancouver, en accord avec les normes precitees. II a ete montre qu'une 
connexion rigide entre la poutre et la diagonale permet d'obtenir un CCE plus leger et 
qu'il est preferable de dimensionner la poutre optimalement afin de transferer le 
minimum d'efforts dans les autres membrures. Ensuite, un modele structural a ete 
developpe sous trois logiciels distincts : Drain-2DX et ANSR-1, generalement utilises 
pour ce genre d'etude, et finalement sous OpenSees, afin de bien modeliser le 
comportement inelastique des membrures hors lien. Ce modele se demarque 
egalement par l'utilisation d'un modele d'acier de Giuffre-Menegotto-Pinto (GMP), 
l'imperfection initiale des diagonales et colonnes, ainsi que de la modelisation des 
plaques de gousset. Une nouvelle calibration de l'element lien couramment utilise, 
compose de ressorts bilineaires paralleles a chaque extremite du lien, a ete effectuee 
afin de bien representer son ecrouissage. Un second modele de lien, realise avec le 
logiciel OpenSees, forme d'un ressort associe a un materiel de GMP, a ete developpe. 
Meme si le comportement isole represente mieux les donnees experimentales, ce 
modele donne des resultats similaires, au niveau du comportement des structures, a 
ceux obtenus avec le modele de lien traditionnel. 
Un total de 14 accelerogrammes ont ete selectionnes pour Test du Canada 
(Montreal) et 24 pour l'ouest du Canada (Vancouver) en fonction des combinaisons 
M-R qui contribuent de fagon significative au risque sismique de chacune des villes. 
Quatre methodes d'etalonnage, se basant sur l'intensite du spectre d'acceleration, ont 
ete etudiees et comparees entre elles : methode subjective, intensite des aires du 
spectre d'acceleration, Schiff et hybride (developpee et choisie lors de l'etude). II a ete 
demontre que la methode de calibration choisie peut avoir un effet significatif sur la 
reponse de la structure, particulierement pour les criteres de deplacements. 
Une serie d'analyses temporelles non lineaires ont ensuite ete effectuees sur les 
quatre structures. De plus, une etude detaillee sur la rotation inelastique de la poutre et 
de la diagonale, permettant respectivement de determiner la stabilite laterale et la 
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fracture de ces membrures, a ete effectuee. Les analyses ont demontre que la reponse 
pour les structures de Vancouver est plus severe que pour les structures de Montreal, 
ou les restrictions de la norme ont toujours ete respectees et le niveau de plastification 
des membrures hors lien est tres faible. Par contre, tous les liens des structures de 
Vancouver a 1'exception du toit ont presente des sur-resistances medianes superieures 
a la norme. Cependant, tres peu de depassement a eu lieu au niveau des rotations 
inelastiques de lien et les deplacements inter-etages ont ete largement inferieurs a la 
limite. Les efforts dans les membrures hors lien sont legerement plus eleves que ceux 
prevus lors du dimensionnement pour les structures de Vancouver et inversement pour 
celles de Montreal. Pour toutes les structures, on observe une excellente correlation 
entre le dimensionnement et les analyses en ce qui concerne le cisaillement a la base, 
les efforts axiaux dans les colonnes et la repartition du moment entre la poutre et les 
diagonales. Une forte correlation est presente entre la rotation inelastique des liens (y) 
et la deformation inter-etage inelastique (A) : y=(A/hs -0.0026) l(elL). Pour 
determiner y, ceci assume cependant de connaitre au prealable A, ce qui ne semble pas 
etre possible par l'equation preconisee par la norme CSA-S16-05 qui relie A aux 
facteurs de ductilite du systeme. Cette approche permet toutefois de determiner des 
limites de deplacements et pourrait servir lors de dimensionnements par performance. 
Pour les structures de Vancouver, plusieurs episodes de plastification ont eu lieu 
dans les membrures hors lien. L'effet de cette inelasticite est negligeable au niveau 
des efforts et pour les signaux ayant une sollicitation mediane de la structure, mais 
peut entrainer des ecarts de 40 % au niveau des deplacements pour les signaux 
critiques. En ce sens, la reponse mediane des structures obtenue sur l'ensemble des 
analyses est similaire entre les modeles OpenSees, Drain-2DX et ANSR-1. 
L'etude sur la rotation inelastique de la poutre et de la diagonale a permis de 
conclure que les poutres hors lien peuvent etre verifiees pour 1'effort axial et le 
moment flechissant provenant du lien permettant d'atteindre la plastification de la 
poutre et que l'excedant du moment provenant du lien est repris par la diagonale. 
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ABSTRACT 
Since the end of 1970s, eccentrically braced frame (EBF) is a recognized and 
effective seismic load resisting system. EBF offers a good compromise between the 
great ductility of the rigid frames and the stiffness of the concentrically braced frame. 
The energy dissipation in this system is realized through the inelastic plastification of 
the ductile link, which is the portion of the beam between the braces. For short links, 
the inelastic behaviour is mainly due to shear yielding whereas for longer links, the 
flexural yielding dominates. To achieve the inelastic behaviour exclusively in the link, 
the standards use the approach of capacity design. In this approach, the links are 
selected for the seismic loading and then the other members of the frame are sized for 
the forces corresponding to the amplified link resistance to insure their elastic 
behaviour. The majority of the studies on EBFs concentrate on the performance of the 
link, and only a few studies reported on the global behaviour of EBFs under seismic 
loads. In most of the studies the elastic behaviour of frame members other than links 
was represented thus excluding the possibility to consider the impact of possible 
inelastic behaviour to overall frame performance. 
The main objective of this project was to develop an analytical model of EBF 
where the plastic behaviour of all the members is represented with the objective to 
study the global performance of this system designed in accordance with the standards 
CNBC 2005 and the CSA-S16-05. This model allowed also to validate the current 
design procedures and to compare the observed behaviour in comparison to the 
analytical models of EBF where the members outside of link were modelled 
elastically. 
A parametric study was conducted first to determine the optimal EBF geometry. 
A short link was privileged to obtain a more stable inelastic behaviour. Three- and 
eight storey frames located in Montreal and Vancouver are then designed in strict 
compliance with the aforementioned standards with the exception that no accidental 
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eccentricity was considered to be coherent with the analytic two-dimensional model. 
It was demonstrated that a rigid connection between the beam and the brace results in 
a lighter EBF and that the optimisation of beam design should be a design priority in 
order to limit the forces transferred to the other members. 
A structural model was developed using three softwares: Drain-2DX and 
ANSR-1, commonly used for this kind of study, and OpenSees, which enabled the 
appropriated modelling of the inelastic behaviour of members other than link. A 
calibration of the link element, consisting of bilinear parallel springs at each end the 
link, was done using the latest test data available to represent the shear yielding and 
strain hardening of the links. A second model of link was developed using OpenSees, 
formed by a spring associated with a Giuffre-Menegotto-Pinto material. Although the 
second model represents more accurately the behaviour of a single link, both link 
model provided similar answers regarding the local and global structural response. 
A total of fourteen accelerograms were selected for East of Canada (Montreal) 
and twenty-four for West of Canada (Vancouver) in accordance with the M-R 
combinations which contribute most significantly to the seismic risk at each of the 
design locations. Four methods of scaling, each based on the compatibility (?) of 
intensity of the acceleration spectrum, were compared subjective method, intensity of 
the areas of the spectrum acceleration, Schiff and hybrid method. The later was 
formulated within the scope of this study and applied to all accelerograms selected. It 
was demonstrated that the selected method of calibration could have a significant 
effect on the results, particularly considering displacements and deformations. 
A series of non-linear time-history analyses were then carrying out for the four 
structures. Furthermore, a detailed study of the inelastic rotation of the beam and the 
diagonal was performed to determining the lateral stability and the fracture of these 
members. These analyses demonstrated that the behaviour for the structures in 
Vancouver was more critical than for the structures in Montreal, where the limitations 
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of the standards were always respected and the inelastic activity of the members 
outside link was very limited. On the other hand, for all the links of the structures in 
Vancouver, with the exception of the roof, the median overstrength values obtained 
were superior to those specified by the CSA-S16. However, very few inelastic shear 
rotations of link exceeded the design limits and the inter-storey drifts were 
significatively lower than anticipated. The forces in members outside of link were 
slightly superior to those anticipated in design for structures in Vancouver while it 
was not the case for Montreal structures. For all the structures, an excellent correlation 
between the design and the non-linear analyses for the base shear, the axial force in 
columns and distribution of moment between the beam and the braces was obtained. 
A strong correlation between the inelastic rotation of the links (y) and the 
inelastic inter-storey drift (A) was observed in all cases studied. This relationship can 
be approximated by the following simplified equation y= (A lhs - 0.0026) /(e/L). To 
determine y, beforehand knowledge of A is required, which does not seem to be 
adequately calculated using the equation recommended by standard CSA-S16-05 
based on equal-displacement principle. Although it cannot be readily used in the 
context of capacity-based design, this equation allows determining the values of total 
drift associated with different link performance (i.e. first plastification of any link, 
first link reaching the design limit etc.) and in that sense it could be successfully used 
in performance design. 
For the structures in Vancouver, several inelastic excursions were observed in 
the members other than f link. The effect of this inelasticity on forces is negligible, but 
can cause up to 40 % difference on the displacement criteria for critical earthquake 
records. This observation, made for the median results for all structures studied is the 
same for all three programs used. The study on the inelastic rotation of the beam and 
the diagonal confirmed that yielding of the outer beam segment can be accepted in 
design as long as the combined axial-bending resistance of the brace and the beam is 
satisfactory. 
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CHAPITRE 1 - INTRODUCTION 
1.1 Problematique 
L'efficacite des cadres a contreventements excentriques en acier (CCE) pour 
reprendre les efforts lateraux dans les bailments est reconnue depuis la fin des annees 
1970 et ce systeme est maintenant une alternative courante dans les applications 
sismiques. Les exigences pour la conception parasismique des CCE sont incorporees 
dans les normes de dimensionnement canadiennes, americaines et dans plusieurs 
autres pays depuis les annees 1980. Au Canada, le dimensionnement sismique des 
structures en acier doit etre conforme au Code National du Batiment (CNBC 2005) 
ainsi qu'a la norme CSA-16 (CSA 2005), dictant le dimensionnement des structures 
en acier. 
Les CCE offrent un bon compromis entre la grande ductilite des cadres rigides, 
dont le dimensionnement est souvent controle par les deflexions, et les 
contreventements concentriques, qui possedent une bonne rigidite, mais qui ont une 
ductilite moindre. Lors d'un seisme, le comportement inelastique d'un CCE se produit 
dans le lien ductile. Pour un CCE de type chevron (voir la geometrie a la Figure 1.1), 
le lien se situe dans la partie centrale de la poutre, entre les points d'intersection avec 
les diagonales. Un bon dimensionnement et un bon detaillage des liens permettent de 
concentrer l'ensemble de l'inelasticite dans ces membrures. Lors d'un fort seisme, les 
liens agissent comme des fusibles et dissipent l'energie sans degradation de resistance, 
limitant par le fait meme les forces transmises aux diagonales, colonnes et sections de 
poutres adjacentes. Le comportement elastique est anticipe dans toutes les membrures 
autres que les liens ductiles. Afin d'obtenir un tel comportement, la norme CSA-S16 
utilise l'approche de dimensionnement par capacite dont le but est de dimensionner 
l'element lien pour les forces sismiques prevues par le CNBC et d'evaluer les forces 
de conception pour les autres membrures en fonction de la resistance du lien, en tenant 
compte de sa plastification et ecrouissage. Le lecteur peut se referer a la section 2.2 
pour plus de details concernant le dimensionnement par capacite. 
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Des configurations usuelles de CCE sont presentees a la Figure 1.1, dans 
laquelle la longueur du lien, e, est identifiee. Pour des liens tres courts, le 
comportement inelastique est surtout du au cisaillement tandis que pour des liens plus 
longs, la plastification en flexion domine. 
Puisque le lien ductile est 1'element cle du systeme, les etudes anterieures sur les 
CCE ont surtout analyse le comportement isole de ces liens, autant dans les etudes 
analytiques qu'experimentales. En ce sens, plusieurs experimentations ont ete 
effectuees afin de connaitre le comportement inelastique des liens et des modeles 
analytiques ont ete developpes afin de bien le reproduire. La quantite d'etudes sur ce 
sujet permet maintenant de determiner avec une bonne precision le comportement 
isole de 1'element lien. 
Par contre, lorsque les etudes du lien etaient integrees dans un CCE complet, le 
comportement global du systeme n'etait pas regarde attentivement; l'analyse des 
donnees etait souvent limitee a evaluer la sur-resistance et la deformation de la section 
lien. Cependant, en regardant attentivement cette sur-resistance du lien, on remarque 
que les efforts ainsi transmis aux membrures hors lien provoquent certaines 
excursions inelastiques dans celles-ci. Les excursions inelastiques peuvent se produire 
principalement par un mauvais dimensionnement de ces membrures ou par une 
resistance non prevue des sections de lien par les normes de dimensionnement. Toutes 
les normes et la plupart des etudes realisees sur les CCE tiennent compte du 
comportement elastique des membrures hors lien sans connaitre l'influence d'une 
possible plastification de ces membrures. En ce sens, il est done primordial que les 
normes de dimensionnement prevoient adequatement la sur-resistance des liens afin 
de transmettre des efforts realistes aux autres membrures. 
Finalement, les modeles analytiques employes couramment lors de ces etudes 
permettaient difficilement d'evaluer l'impact des excursions inelastiques des 
membrures hors lien puisque celles-ci sont generalement modelisees elastiquement ou 
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prevoient seulement la plastification de la section, negligeant le deversement lateral, 
phenomene souvent critique dans une membrure soumise simultanement a de la 
compression-flexion. 
1.2 Objectifs 
Les objectifs principaux de ce projet de recherche sont: 
o Etudier le comportement global, incluant la plastification possible des 
membrures hors lien, de CCE de plusieurs etages congus selon l'edition 2005 
du CNBC et du CSA-S16, en variant la hauteur et la localisation. 
o Developper un modele structural d'un CCE dont toutes les membrures sont 
modelisees non lineairement. 
o Valider les modeles structuraux de CCE generalement utilises dont les 
membrures hors lien sont modelisees elastiquement. 
o Valider les normes de conception du CNBC 2005 et du CSA-S16. 
o Evaluer et comparer le comportement structural de plusieurs CCE congus 
avec des hypotheses de dimensionnement des membrures hors lien differentes 
duCSA-S16. 
1.3 Methodologie 
Afin de realiser les objectifs cites precedemment, deux CCE de trois et huit 
etages, localises dans les villes de Montreal et Vancouver, ont ete congus selon le 
CNBC 2005 et le CSA-S16-05, et leur reponse sismique a ete evaluee a l'aide d'une 
analyse temporelle non lineaire. Cette analyse a ete effectuee sous trois differents 
logiciels pour fin de comparaison et validation des modelisations; ANSR-1, Drain-
2DX et OpenSees. Pour y parvenir, la methodologie suivante a ete employee : 
4 
o Une revue de litterature a ete faite sur les etudes anterieures sur les CCE, les 
clauses sismiques du CNBC et du CSA-S16 ainsi que sur les logiciels Drain-
2DX, ANSR-1 et OpenSees. 
o Realisation de quelques etudes parametriques afin de determiner la longueur 
de lien optimale et le type de connexion entre les diagonales et la poutre. 
o Dimensionnement des contreventements suivant la methode des forces 
statiques equivalentes du CNBC 2005. 
o Validation de l'element pour representer le comportement des liens ductiles 
propose dans la litterature. 
o Developpement et validation d'un modele DRAIN-2DX, ANSR-1 et 
OpenSees pour les batiments dimensionnes. 
o Selection et calibration d'un ensemble de seismes pour les villes de 
dimensionnement (10 pour Montreal et 24 pour Vancouver). 
o Analyses non lineaires avec les seismes calibres (total de 204 analyses) sous 
les trois logiciels afin d'etudier le comportement sismique des structures. Une 
comparaison entre la reponse structurale obtenue des trois logiciels a ete 
effectuee. 
o Etude approfondie de l'influence de la modelisation non lineaire des 
membrures hors lien dans OpenSees sur le comportement global de la 
structure. 
1.4 Organisation du memoire 
Le memoire est divise en huit chapitres. Le premier chapitre presente la 
problematique, les objectifs ainsi que la methodologie utilises dans ce projet. Le 
deuxieme chapitre resume la revue de litterature effectuee sur les etudes anterieures 
ainsi que des normes de dimensionnement. Le troisieme chapitre montre les batiments 
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etudies, la configuration des contreventements ainsi que leur dimensionnement. Le 
quatrieme chapitre explique le fonctionnement des trois logiciels utilises en insistant 
sur les types d'elements utilises dans chacun. La validation de l'element lien est 
egalement effectuee, incluant les plateaux de plastification et les rigidites a utiliser. 
Finalement, une comparaison quant aux possibilites et resultats preliminaires des trois 
modeles est decrite. Le cinquieme chapitre explique le choix des accelerogrammes 
utilises ainsi que de la methode choisie pour les calibrer. Une comparaison entre les 
facteurs de calibration provenant de quatre methodes distinctes et 1'impact sur le 
comportement des liens est effectuee. Le sixieme chapitre presente et commente les 
resultats obtenus a la suite des analyses non lineaires. Le comportement sismique des 
contreventements y est analyse, en se concentrant autant sur l'element lien que sur le 
comportement global du cadre. L'effet de la possible plastification des elements hors 
lien est etudie par les analyses effectuees sur OpenSees. Le septieme chapitre traite de 
1'etude approfondie des criteres de plastification des membrures hors lien, 
particulierement de la rotation inelastique des poutres et des diagonales. Ces criteres 
seront evalues pour plusieurs CCE con$us avec des hypotheses differentes du CSA-
S16. La conclusion de l'etude et les recommandations pour les prochains travaux sont 
presentees au chapitre 8. 
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(b) (c) 
Figure 1.1 Configurations communes de contreventement excentrique 
(a) symetrique (b) excentrique (c) inverse 
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CHAPITRE 2 - REVUE DE LITTERATURE 
Ce chapitre resume les etudes experimentales et analytiques anterieures qui 
portent sur les cadres a contreventements excentriques. Un survol des normes 
canadiennes de dimensionnement actuel (CNBC 2005 et CSA-S16-05) est egalement 
presente. Une attention particuliere est consacree aux etudes precedentes qui explorent 
les differents types de connexion entre la diagonale et la poutre et les impacts lors de 
la conception. 
2.1 Resume des etudes experimentales et analytiques 
Cette section presente le resume des lectures effectuees sur le comportement 
sismique des CCE. Une attention particuliere sera portee sur les elements permettant 
de repondre a l'objectif principal de cette etude qui est de developper un modele 
analytique d'un CCE dont toutes les membrures sont modelisees non lineairement afin 
d'etudier son comportement global. 
2.1.1 Etudes experimentales 
Etudes experimentales sur le comportement des liens 
Roeder et Popov (1976) ont produit la premiere etude sur le systeme aux Etats-
Unis. Plusieurs programmes d'essais et etudes analytiques ont ensuite ete realises 
durant les annees 1980 par Popov et ses collegues. Des tests sur des liens courts isoles 
ont ete effectues afin de formuler des criteres sur le voilement de l'ame de ces 
elements sous des charges cycliques (Hjelmstad et Popov, 1983; Malley et Popov, 
1984; Kasai et Popov, 1986a). Ricles and Popov (1987a) ont ensuite analyse le 
comportement de liens courts sous des essais cycliques dans un systeme de 
contreventement excentrique avec des planchers mixtes. Une serie d'essais a ete 
realisee par Engelhardt et Popov (1989, 1992) afin d'etudier le comportement des 
contreventements excentriques constitues de liens longs. Des essais sur des liens 
isoles ont recemment ete realises a l'universite du Texas a Austin (Okazaki et al., 
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2005) afin d'etudier le comportement et evaluer la sur-resistance de sections faites 
d'acier de nuance ASTM-A992. 
Ces essais ont permis de tirer les conclusions suivantes : (Popov et Engelhardt, 
1988) 
1- La configuration avec un lien symetrique est preferable. 
Popov et al. (1989) recommande d'utiliser la configuration symetrique (voir 
geometrie a la Figure 1.1a), car elle evite tous les problemes potentiels de la 
connexion du lien a la colonne d'un lien excentrique (voir Figure 1.1b et c). De plus, 
un lien excentrique peut etre soumis a des forces axiales importantes lorsque les forces 
horizontales provenant du diaphragme de plancher sont introduites du cote du lien 
oppose a la diagonale, ce qui n'est pas le cas pour une configuration symetrique. La 
presence de forces axiales dans le lien entraine une diminution de la capacite 
inelastique en rotation et de l'energie de dissipation. Elles peuvent egalement conduire 
a des problemes d'instabilite. Si malgre cela, la configuration excentrique est utilisee, 
la connexion sur l'axe faible de la colonne est a eviter. 
2- La plastification en cisaillement des liens courts est preferable a la 
plastification en flexion des liens longs. 
La Figure 2.1 montre une distribution typique des efforts dans une poutre d'un 
contreventement excentrique symetrique. Le lien de la poutre est soumis a un effort de 
cisaillement constant important, des moments d'extremites considerables et a peu 
d'effort axial. Un lien court aura tendance a plastifier en cisaillement tandis que les 
liens longs vont plastifier en flexion avant d'atteindre leur capacite ultime en 
cisaillement. Puisque l'effort de cisaillement est constant sur la longueur du lien, une 
plastification en cisaillement entraine un comportement plus stable et previsible, tout 
en facilitant le dimensionnement (Kasai & Popov, 1986a, Engelhardt & Popov, 1992). 
De plus, cette stabilite permet d'obtenir des deformations inelastiques de liens plus 
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importantes sans obtenir des contraintes locales elevees. Dans le cas de liens longs, 
puisque la resistance en flexion est critique, des rotules plastiques se formeront aux 
extremites du lien suite a cette plastification. Ces rotules plastiques sont 
accompagnees de grandes deformations longitudinales, pouvant causer le voilement 
des semelles et de Fame et, eventuellement, provoquer la rupture du lien pour des 
faibles valeurs de rotation du lien. 
3- La longueur de lien recommandee pour obtenir un comportement de lien en 
cisaillement ne devrait pas depasser 1.6MP/VP. 
L'indice couramment utilise pour mesurer la longueur d'un lien est le rapport 
Mp/Vp. Les experimentations ont demontre que la plastification est principalement due 
au cisaillement lorsque e < l.6Mp/Vp et qu'elle est determinee par la flexion si e > 
2.6Mp/Vp. Un comportement mixte a ete observe pour 1.6MP/VP< e < 2.6MP/Vp. Popov 
et al. (1989) suggere une longueur de lien d'environ l.0Mp/Vp < e < l.2Mp/Vp afin 
d'obtenir les performances et la dissipation d'energie maximales. 
4- L'interaction du cisaillement et du moment peut etre negligee dans le 
comportement inelastique du lien. 
Ceci implique que, meme en presence d'effort de cisaillement important, le 
moment plastique total peut etre developpe, tel que determine avec le module de 
section plastique de la section entiere et non seulement des semelles. Cette affirmation 
est contradictoire avec le calcul plastique theorique, mais a ete confirmee par toutes 
les experimentations. Negliger cette interaction permet de simplifier grandement 
1'analyse et le dimensionnement des liens. 
5- L'ecrouissage des liens peut engendrer des valeurs ultimes en resistance 
considerablement plus elevees que les valeurs theoriques de plastification. 
Toutes les experimentations effectuees ont demontre que les resistances ultimes 
des liens sont beaucoup plus elevees que celles prevues par un calcul plastique. Cette 
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sur-resistance est principalement attribute a l'ecrouissage de l'acier et au fait que la 
limite elastique reelle du materiau est superieure a celle specifiee. L'effet des 
systemes de plancher mixte peut egalement contribuer a la sur-resistance. Les liens 
courts developpent frequemment une sur-resistance en cisaillement de 40 a 50 % 
superieure a Vpr. Ce phenomene a ete observe tant pour la premiere phase 
d'experimentation que dans le programme d'essais de Okazaki et al. (2005). Cette 
augmentation peut meme atteindre jusqu'a 100 % pour des liens fabriques de plaques 
soudees avec des semelles epaisses ou des sections pouvant subir de grandes 
deformations inelastiques. Pour des liens se plastifiant principalement en flexion, cette 
sur-resistance est plus faible, avoisinant 20 % de Vpr. 
Etudes experimentales sur le comportement global des CCE 
La plupart des essais ont ete realises sur des liens isoles. Tres peu de donnees 
experimentales sont disponibles afin de caracteriser le comportement global des CCE. 
Cette section traite de la principale etude realisee sur le sujet. 
Un vaste projet de recherche parasismique a ete realise entre les Etats-Unis et le 
Japon dans les annees 1980 (Foutch et al., 1986). Le but principal de cette etude etait 
d'evaluer le comportement sismique et la ductilite de plusieurs types de systemes de 
resistance aux charges laterales. Lors de ce projet, des essais pseudo dynamiques sur 
un CCE de six etages de dimension reelle ont ete realises a Tskuba, Japon (Roeder et 
al., 1987). Ces experimentations pseudo-dynamiques ont eu lieu durant la phase II du 
projet. Le cadre etait originalement congu comme un cadre a contreventement 
concentrique. Durant la phase II, les diagonales concentriques ont ete enlevees et 
remplacees par des diagonales excentriques qui etaient grandement surdimensionnees 
afin de s'assurer d'un comportement elastique. Pour des raisons economiques, ils ont 
utilise les memes poutres et colonnes que dans la phase I, ce qui a mene a des poutres 
inappropriees pour un dimensionnement adequat du CCE. Ces essais ont tout de 
meme demontre l'excellent comportement ductile global du systeme, meme si des 
plaques de connexion ont rompu aux deux premiers niveaux (Foutch, 1989). Ceci 
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montre done que la distribution du dommage n'etait pas uniforme sur la hauteur de la 
structure, ce qui s'est egalement reflete dans les deformations inter-etages et l'energie 
dissipee maximale a ces etages. 
Whittaker et al. (1987) a effectue une replique a echelle reduite 0.3 de ce meme 
cadre et procede a des essais a l'aide d'une table vibrante a l'Universite Berkeley, 
Etats-Unis. Les conclusions apportees sont sensiblement les memes que lors du test a 
echelle reelle effectuee au Japon. Whittaker a egalement confirme lors de ces essais 
que la sur-resistance en cisaillement des liens etait d'environ 40 a 50 %, mais en plus, 
l'effet mixte de la poutre avec la dalle de beton entraine une sur-resistance 
additionnelle d'au plus 20 %. II suggere done d'augmenter la sur-resistance du lien 
isole de cette valeur lors du dimensionnement des diagonales et de poutres. 
Finalement, lors de deux essais, les colonnes ont subi une force de soulevement ainsi 
que de la plastification repetee sans toutefois entrainer une instabilite de la structure. 
Meme si les essais ont permis de demontrer un bon comportement du CCE, la 
validite des tests doit etre remise en question. En effet, le dimensionnement du CCE 
n'etait pas adequat puisque les poutres et les colonnes employees n'avaient pas ete 
modifiees a la suite de la phase I, ou un cadre a contreventement concentrique avait 
ete etudie. De plus, les diagonales avaient ete volontairement surdimensionnees afin 
de s'assurer d'un comportement elastique de celles-ci. Ces raisons ont motive la 
realisation prochaine d'essais a grande echelle a l'Ecole Polytechnique de Montreal 
sur un CCE dimensionne adequatement selon les regies de pratique et codes en 
vigueur. Les conclusions de tels essais seraient plus realistes et permettraient aussi 
d'etudier les consequences possibles du comportement inelastique eventuel des 
membrures hors lien. 
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2.1.2 Etudes analytiques 
Etudes analytiques sur le comportement des liens 
Une modelisation adequate du comportement cyclique inelastique des 
membrures en acier est indispensable pour effectuer une etude analytique d'un 
contreventement excentrique. Plusieurs modeles ont ete developpes de la fin des 
annees 1960 jusqu'au debut des annees 1980. Ces modeles presentaient toutefois des 
limitations importantes les rendant inappropries pour l'etude des contreventements 
concentriques. Par exemple, l'ecrouissage n'etait pas assez bien defini dans ces 
modeles et 1'absence de rotule flexionnelle ne permettait pas de bien tenir en compte 
de moments flechissant importants. De plus, dans la plupart des modelisations, 
l'hypothese de moments d'extremites egaux etait consideree, ce qui n'est pas le cas 
dans des liens pres d'une colonne. Ricles et Popov (1994) ont developpe le premier 
element pouvant bien refleter le comportement des liens, tel qu'observe lors des 
experimentations. La formulation inclut la plastification en cisaillement et en flexion. 
De plus, l'element reflete l'ecrouissage isotropique et cinematique en cisaillement, de 
meme que l'ecrouissage cinematique en flexion. Cependant, l'element ne tient pas 
compte de la perte de resistance due a la fatigue ou la fracture du materiau. 
L'element developpe par Ricles et Popov est constitue d'un element poutre 
lineaire avec des rotules inelastiques aux extremites, tel que montre a la Figure 2.2. La 
poutre lineaire est de la longueur du lien et les rotules ont une longueur nulle. En 
presence de force axiale, l'effort est repris uniquement par l'element poutre et ne 
produit aucune deformation. Cette simplification est jugee acceptable puisqu'une 
bonne conception resulte generalement en des efforts axiaux relativement faibles dans 
les liens. De plus, a la plastification du lien, aucune interaction n'est consideree entre 
le moment de flexion et l'effort tranchant. Les essais decrits a la section precedente 
ont demontre que cette hypothese etait valable. Initialement, la rigidite de l'element 
est definie par la poutre elastique jusqu'a la plastification des rotules aux extremites. 
Cette plastification cause une diminution de la rigidite de l'ensemble. Chaque rotule 
13 
est divisee en trois sous-rotules afin de produire un comportement multilineaire de 
l'element lors de la plastification, tel que montre a la Figure 2.3. 
Ramadan et Ghobarah (1995) ont adapte ce modele afin qu'il puisse &tre 
aisement implante dans les logiciels d'analyse structurale non lineaire comprenant des 
elements offrant des comportements hysteretiques appropries. Le principe est 
d'utiliser des elements deja presents dans les logiciels afin de creer la courbe 
multilineaire caracterisant le comportement inelastique des liens. Les rotules en 
flexion et en cisaillement sont modelisees respectivement par des ressorts rotationnels 
et translationnels, qui presentent un comportement non lineaire sous chargement. Le 
comportement general de ces elements ressorts est presente a la Figure 2.4. 
La presence de ressorts rotationnels lie les degres de liberte en rotation entre le 
nceud interne et externe. De fa§on similaire, les ressorts verticaux lient les degres de 
liberte translationnels entre le noeud interne et externe. Trois ressorts bilineaires 
agissant en parallele a chaque extremite du lien sont utilises afin de simuler le 
comportement multilineaire de chaque rotule de la Figure 2.3. Le deplacement 
horizontal du noeud interne est contraint a etre identique a celui du noeud externe 
correspondant, afin d'assurer la stabilite du modele. Pour cette raison, la deformation 
axiale sous l'effet des forces axiales n'est pas consideree. 
Une calibration des courbes cisaillement-deformation et moment-rotation a ete 
effectuee par Ramadan et Ghobarah (1995) afin de refleter le comportement observe 
lors d'experimentations. Cette calibration est primordiale, car elle fixe les points de 
plastification du comportement multilineaire selon la deformation de l'element. Cette 
calibration ainsi que celle effectuee par l'auteur a partir des experimentations de 
Okazaki et al. (2005) est expliquee en detail a la section 4.4. 
Richards et Uang (2003) ont legerement modifie l'element de Ramadan et 
Ghobarah (1995) pour mieux representer la rigidite elastique du lien. En effet, le 
modele de Ramadan et Ghobarah tenait compte en double de la rigidite elastique du 
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lien : une fois dans l'element poutre et une autre fois dans les ressorts. La rigidite 
elastique en cisaillement de l'element poutre a done ete retiree, simplement en 
specifiant une aire en cisaillement nulle pour cet element. La rigidite elastique en 
flexion etant plus difficile a eliminer au niveau d'un element poutre, les ressorts 
rotationnels ont tout simplement ete elimines afin de corriger la rigidite flexionnelle. 
Cette simplification est valide uniquement pour les liens courts, puisque Ton s'attend 
a tres peu de plastification en flexion et qu'un comportement multilineaire en rotation 
n'est pas necessaire. Lors de leur etude, Richards et Uang ont valide cette hypothese 
en specifiant qu'un peu de precision est perdue lors des premiers cycles a faible 
amplitude. Pour ces raisons, un element poutre comprenant des rotules plastiques a ses 
extremites est employe pour decrire le comportement en flexion. La rotule plastique 
de l'element poutre doit done etre calibree selon la plastification flexionnelle probable 
de la poutre avec une rigidite post flambement. La Figure 2.5 montre l'element lien 
propose par Richards et Uang. 
Richard et Uang ont compare leur modele avec les essais effectues par Okazaki 
et al. (2005). En utilisant une calibration du comportement multilineaire similaire a 
celle de Ramadan et Ghobarah, ils ont pu obtenir une bonne correlation avec les 
essais. Le lecteur est refere a la section 4.4 pour plus de details concernant les valeurs 
utilisees. 
La Figure 2.6 montre le resultat pour le specimen 1C, qui est representatif de 
l'ensemble des specimens. On remarque que les valeurs extremes de cisaillement sont 
representatives de 1'experimentation, mais que les valeurs intermediaires sont 
generalement sous-estimees. Une modelisation avec plus de trois plateaux de 
plastification ou l'utilisation d'un modele hysteretique plus sophistique que le modele 
bilineaire employe ici permettrait d'obtenir une courbe de plastification plus 
graduelle. On pourrait alors se rapprocher alors davantage des resultats 
experimentaux. Dans le cadre de cette etude, une modelisation plus sophistiquee du 
lien a ete realisee avec le logiciel OpenSees. Ce modele est presente a la section 4.3.2. 
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Etudes analytiques sur le comportement global des CCE 
Quelques etudes analytiques seulement ont ete realisees sur le comportement 
global des CCE. Popov et al. (1992) ainsi que Ricles et Bolin (1991) ont complete des 
analyses sismiques de CCE mais 1'etude des resultats a ete concentree sur le 
comportement du lien, avec peu de commentaires sur la reponse des autres membrures 
du cadre. Ainsi, aucune conclusion n'a ete emise sur l'adequation du comportement 
de ces membrures, ni dans quelle mesure la reponse du lien pouvait influencer le 
choix des diagonales et des colonnes. Par contre, on a conclut de ces etudes qu'il etait 
preferable de choisir des poutres offrant un ratio entre les charges appliquees et la 
resistance du lien similaire sur la hauteur du batiment afin de favoriser une 
plastification distribute sur tous les liens. 
Koboevic et Redwood (1997) ont realise des analyses dynamiques non lineaires 
du CCE congus selon l'edition 1994 de la norme CSA-S16.1. Les etudes ont porte sur 
trois structures de quatre, huit et quatorze etages situees a Victoria, Canada. lis ont 
observe que les colonnes et diagonales congues selon cette version de la norme 
pouvaient presenter un comportement sismique non adequat, principalement en raison 
d'une sous-estimation du facteur de sur-resistance du lien. De plus, les poteaux etaient 
congus uniquement pour un effort axial, sans consideration des moments de flexion 
pouvant se developper durant un seisme en raison de la continuite des poteaux sur 
plusieurs etages. En effet, Kasai et Han (1997) propose d'allouer quinze pour cent de 
la resistance de la colonne aux moments d'extremites. Koboevic (2000) suggere 
d'augmenter cette proportion a quarante pour cent pour la section de colonne 
superieure. En ce sens, la norme actuelle canadienne (CSA-S16-05) impose des 
facteurs de sur-resistance du lien plus eleves et reserve une partie de la resistance de la 
colonne pour les moments d'extremites (voir section 2.2.3). 
Les forces axiales dans les colonnes sont plus difficiles a prevoir puisque celles-
ci dependent du cumul des efforts generes dans tous les liens situes aux etages 
superieurs. Le cas des poutres et des diagonales est plus simple car les efforts dans ces 
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elements ne dependent que de la resistance du lien au meme etage. Selon Koboevic 
(2000), une sommation simple est la methode la plus appropriee pour determiner les 
efforts axiaux dans les colonnes introduits par la plastification et l'ecrouissage des 
liens des etages superieurs. Pour determiner l'effort axial dans les colonnes, elle 
suggere cependant d'utiliser une valeur de sur-resistance de liens de 1.35 V,,,-pour les 
deux etages au toit et de l.lOVpr pour tous les autres etages (si le batiment fait plus de 
deux etages). La valeur plus petite pour les etages inferieurs reflete la faible possibilite 
d'obtenir de fagon simultanee un ecrouissage maximal de lien a tous les etages. 
Richards et Uang (2006) ont effectue une autre etude sur le sujet et a emis des 
recommandations similaires, soit d'utiliser une sommation simple pour determiner 
l'effort axial dans les colonnes avec des valeurs de sur-resistance de liens de 1.25V/7r 
pour les quatre etages superieurs, de 1.10V/)r pour les dix etages en dessous (si 
presents) et de 1.00Vpr pour tous les autres etages inferieurs (si presents). 
Koboevic (2000) a constate que la ductilite globale varie selon la periode 
fondamentale du CCE, avec des valeurs de ductilite plus importantes lorsque la 
periode diminue. En ce sens, une valeur identique de ductilite est justifiable pour des 
CCE de grande hauteur mais ne Test pas pour des petits CCE ou la ductilite reelle 
peut etre beaucoup plus importante que la valeur de Rd = 4.0 specifiee dans le CNBC 
2005. 
Toujours dans cette meme etude de Koboevic, une correlation tres forte a ete 
observee entre le deplacement inter-etage, A, et la deformation inelastique du lien, y. II 
a ete etabli que y = Ky
frame A, ou K7
frame est un facteur fixe a 0.002, peu importe la 
periode fondamentale du CCE. Ce facteur est cependant limite pour un ratio elL 
avoisinant 0.1 et une valeur de hs d'environ 3600mm. Pour tous les CCE etudies lors 
de cette etude, la performance des structures pouvaient etre associe aux deformations 
inter-etages suivants : 0.25 a 0.3 % pour une reponse elastique de tous les liens et 1.2 
% pour une rotation inelastique respectant la norme en vigueur a l'epoque (0.09 rad 
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dans l'edition CSA-S16.1-94). Ces limites ont ete obtenues a partir de la formule 
presentee ci-haut. 
Un moyen efficace de reduire la section de la poutre est d'effectuer une 
connexion rigide entre la poutre et la diagonale. Ceci permet de transferer une partie 
du moment genere par le lien a la diagonale, et par le fait meme, soulager la poutre. 
Une connexion rigide permet habituellement de transferer entre 5 et 20 % du moment 
a la diagonale (Koboevic & Redwood, 1997). Une diagonale plus forte permet 
d'augmenter cette proportion. Une discussion plus elaboree sur le type de connexion 
des membrures d'un CCE est realisee a la section 2.2.4. 
Finalement, Engelhard and Popov (1989) ont demontre qu'une plastification 
sporadique de la section de poutre situe hors du lien est acceptable si sa stabilite est 
assuree par un support lateral adequat. Meme en s'assurant d'un comportement 
elastique de la poutre hors du lien, un faible niveau de plastification peut se produire, 
par exemple en evaluant inadequatement le transfert de moment vers la diagonale lors 
qu'une connexion rigide est presente ou une sous evaluation de la sur-resistance du 
lien. 
2.2 Dimensionnement des EBF selon les normes canadiennes 
Les experimentations et analyses discutees precedemment ont permis de 
developper des regies de dimensionnement pour les ingenieurs-conseils. Comme les 
premieres etudes ont ete realisees dans les annees 1980, les normes de 
dimensionnement concernant les contreventements excentriques sont relativement 
recentes. Par exemple, au Canada, des regies de dimensionnement ont ete adoptees 
pour la premiere fois en 1989, dans l'annexe de la norme CSA-S16.M89. Ces regies, 
comme celles actuellement en vigueur, sont fortement inspirees des normes 
americaines. Au moment de cette etude, le dimensionnement canadien des 
contreventements est dicte par le CNBC 2005, qui determine les efforts sismiques a 
considerer et le CSA-S16-05, qui dicte le dimensionnement des membrures. 
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2.2.1 Philosophic de dimensionnement 
Le comportement d'un contreventement excentrique est relie directement a la 
resistance et a la ductilite du lien. C'est par la plastification de ce lien que l'energie est 
dissipee lorsque la structure est soumise a des efforts importants. 
Comme dans tous les autres systemes de reprise des efforts lateraux comportant 
une grande capacite en ductilite, le dimensionnement par capacite est employe pour 
concevoir le contreventement. Les liens sont done conQus pour resister aux efforts 
induits par les charges definies par un code de batiment et subissent les deformations 
inelastiques. Toutes les autres membrures doivent alors resister elastiquement a la sur-
resistance probable causee par la plastification et l'ecrouissage de ce lien. Les efforts 
transmis par le lien aux autres membrures peuvent se calculer par statique. 
Afin d'obtenir le comportement souhaite, il est primordial de detailler le lien 
afin qu'il puisse soutenir la plastification sans une perte importante de resistance. De 
plus, une attention particuliere doit etre apportee a la selection du lien. Idealement, un 
lien ayant une resistance tres pres des efforts sismiques est a privilegier afin de ne pas 
transmettre des efforts supplementaires aux autres membrures. Cependant, ceci n'est 
pas toujours possible puisque plusieurs facteurs peuvent influencer la conception ; les 
criteres de rigidite et de rotation inelastique du lien sous les efforts sismiques, les 
charges de gravite ou de vent ainsi que les limitations au niveau de la classe de section 
pour les liens ductiles. 
2.2.2 CNBC 2005 
Les efforts sismiques selon CNBC 2005 sont definis par un spectre de reponse 
uniforme d'une recurrence de 2 % en 50 ans. Ce spectre donne 1'acceleration 
maximale ressentie par une structure ayant un amortissement de 5 % selon sa periode 
fondamentale de vibration. Cette acceleration doit ensuite etre ponderee en fonction 
du type de sol ou se trouve la structure. 
19 
Deux methodes d'analyse des forces induites par un seisme peuvent etre 
employees. Une de ces methodes est une analyse dynamique, ou le spectre de reponse 
est applique sur un modele de la structure. La seconde est la procedure des forces 
statiques equivalentes, ou un effort de cisaillement a la base est obtenu par une 
equation empirique, en fonction du spectre de reponse, et est ensuite distribue entre les 
etages. Cette methode prevoit principalement la reponse de la structure selon son 
mode fondamental de vibration. La reponse est ensuite corrigee afin de tenir compte 
des modes superieurs, influences par la zone sismique, la periode fondamentale de la 
structure ainsi que du type de systeme de resistance aux efforts lateraux. La procedure 
des forces statiques equivalentes peut etre employee seulement si une des conditions 
suivantes est respectee : 
o IEFaSa(0.2) < 0.35 
o Une structure reguliere ayant une hauteur inferieure a 60 metres et une 
periode fondamentale inferieure a 2.0 secondes 
o Une structure irreguliere (excepte en torsion) ayant une hauteur inferieure a 
20 metres et une periode fondamentale inferieure a 0.5 seconde. 
Pour cette procedure, l'effort de cisaillement a la base est calcule selon 
l'equation 2.1. Cette valeur est cependant limitee par les equations 2.2 et 2.3. 
y_S(Ta)MJEW 
v ^ S(2.0)MVIEW 
y ^ 2 S(0.2)MVIEW 
3 RA, 
Dans ces equations, Ta est la periode fondamentale de la structure, Sa est 
1'acceleration spectrale du dimensionnement (ponderee en fonction du type de sol), Mv 
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est un facteur prenant en compte l'effet des modes superieurs, h reflete le niveau 
d'importance du batiment, W est le poids sismique du batiment et Rj et R„ sont 
respectivement les facteurs de reduction relativement a la ductilite et a la sur-
resistance du systeme de reprise des efforts lateraux. La ductilite est caracterisee par 
capacite du systeme de dissiper de l'energie par deformations inelastiques cycliques. 
La limite superieure de l'equation 2.3 ne s'applique que si le facteur Rd est superieur a 
1.5. 
La periode fondamentale Ta peut etre determinee par les equations suivantes, ou 
hn est la hauteur totale en metres et N le nombre d'etages du batiment: 
Ta = 0.085/?n
3/4, pour une ossature en acier resistante aux moments (2.4) 
Ta = 0.075hn
il4, pour une ossature en beton resistante aux moments (2.5) 
Ta =0.1N, pour toutes les autres ossatures resistantes aux moments (2.6) 
Ta = 0.025/zn, pour les ossatures contreventees (2.7) 
Ta = Q.Q5hn
v*, pour les murs travaillant en cisaillement (2.8) 
Cependant, lorsqu'un modele numerique representatif de la structure est 
employe, il est permis d'utiliser la periode fondamentale provenant d'une analyse 
modale de ce modele, jusqu'a un maximum de 1.5ra pour les ossatures resistantes aux 
moments et 2.0Ta pour les ossatures contreventees et des murs travaillant en 
cisaillement. Lors du calcul des fleches, il est possible d'utiliser la periode provenant 
de 1'analyse modale sans les limites specifiers ci-dessus. 
Dans le cas d'une ossature ductile a contreventement excentrique, les facteurs Rd 
et R0 sont respectivement de 4.0 et 1.5. Ceci signifie done que le spectre uniforme est 
reduit six fois afin de tenir compte de la capacite de dissipation d'energie et la sur-
resistance du systeme. 
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La force laterale V peut etre ensuite distribute de cette fagon : 
F=(
V-WA (29) 
ou la Ft est une force concentree appliquee au toit afin de tenir compte des 
modes superieurs de vibration. Cette distribution modifiee est justifiee par le fait que 
les modes superieurs des structures souples tendent a amplifier le niveau des forces 
d'inertie et d'effort tranchant aux etages superieurs au detriment des etages inferieurs. 
Le force Ft est egale a 0.07ruV mais n'a pas besoin d'etre superieure a 0.25V et est 
nulle si Ta est inferieure a 0.7 sec. Lors du calcul du moment de renversement a la 
base de la structure, un facteur de reduction J doit etre applique afin de compenser la 
surestimation des effets des modes superieurs pour les moments de flexion. 
Les cas de charges sismiques a considerer sont les suivants: 
1.0£+1.0D+0.5L+0.25S et 1.0E+1.0D+0.25L+0.5S. Les combinaisons avec les 
charges gravitaires qui devront etre verifiees sont les suivantes : 1.25D+1.5L+0.55 et 
1.25D+0.5L+1.55. Dans ces combinaisons, D, L, S et E sont respectivement les 
charges mortes, vives, de neige et de seisme. 
La limite de deformation est imposee sur les deplacements horizontaux inter-
etages selon le niveau d'importance du batiment, soit 0.01hs pour les batiments de 
protection civile, 0.02hs pour les ecoles et 0.025/i.s pour tous les autres batiments. Dans 
cette verification, les deplacements inter-etages sont les deplacements maximum 
anticipes, incluant l'effet des deformations plastiques. lis sont obtenus en multipliant 
les deplacements inter-etages elastiques, Ae, c'est-a-dire ceux determines sous les 
forces Fx, par le produit RdR0 pour tenir compte des deformations plastiques. 
L'effet des deplacements de second ordre, P-A, doit etre considere et peut etre 
estime en multipliant les efforts axiaux par le facteur U2 '• 
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U,=l+ LjL^ (2.10) 
ou 27Q est la charge axiale cumulative dans les colonnes, Ae est le emplacement 
inter-etage elastique suite a une analyse du premier ordre et ZVX est la somme du 
cisaillement au niveau etudie. La structure est consideree trop flexible si JJ2 excede 
1.4 et un redimensionnement est alors necessaire. Par contre, l'effet P-A peut etre 
neglige si U2 est plus petit que 1.1 (CISC, 2006). 
Une charge conceptuelle equivalente a 0.005EC/, ou Q est obtenu de la 
combinaison 1.0D+0.5L+0.25S, est prescrite afin de tenir compte de la bifurcation de 
flambement, des tolerances et imperfections et de la plastification partielle des 
elements. 
Finalement, le CNBC 2005 n'impose aucune limite de hauteur pour les 
constructions comportant des cadres a contreventements excentriques. 
2.2.3 CSA-S16.05 
Exigences generates 
De son cote, la norme CSA-S 16.05 definit les regies de dimensionnement et les 
conditions a respecter afin d'obtenir le niveau de ductilite propose par le CNBC 2005. 
Dans un calcul par capacite, la limite elastique prevue de l'acier doit etre consideree 
comme RyFy ou Ry est le rapport entre Fy(pnivu} et Fy(nominai) et est egal a 1.1 pour de 
l'acier G40.21. RyFy doit etre dans tous les cas superieur ou egal a 385 MPa. Par 
contre, dans le calcul des classes de section, on doit utiliser Fy(no„unai) mais celui-ci ne 
doit pas etre inferieur a 350 MPa. 
Exigences concernant les liens 
La resistance du lien, Vc, est defini comme le minimum de 0V'P et20M'p/e, ou 
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V P = V P 1 ' 1 " 
'1L (2.11) 
M,=1A%MP 
v ^ ; 
<M p (2.12) 
ou 
Vp = 0.55vw/Fy 
Mp=ZFy 
Pf= force axiale agissant dans le lien 
d = profondeur du profile 
w = epaisseur de Fame du profile 
Fy= limite elastique de l'acier 
Z = module de section plastique du profile 
La poutre du lien doit etre de classe 1 sauf lorsque e < 1.6MP/VP, ou Ton accepte 
des ailes de classe 2. De plus, la longueur de lien, e, ne doit pas jamais etre inferieure 
a la profondeur de la section du lien. Un dimensionnement optimal consiste a choisir 
un lien dont la resistance ponderee Vc est le plus pres possible de 1'effort tranchant 
pondere, Vf, produit par les combinaisons de charges du CNBC, qui incluent les effets 
de la charge sismique V (equations 2.1 a 2.3). 
Une limite de rotation inelastique, 7, est imposee au lien afin de ne pas depasser 
sa capacite de deformation plastique. Celle-ci depend des caracteristiques mecaniques 
du lien ainsi que de sa longueur (Kasai and Popov, 1986a; Popov et al., 1989, AISC 
2005). Les valeurs suivantes sont specifiees : 
Liens courts (plastification en cisaillement) 
e < l.6Mp/Vp, y = 0.08 radians (2.13) 
Liens longs (plastification en flexion) 
e > 2.6MP/VP, y = 0.02 radians (2.14) 
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Liens intermediaires (combinaison de plastification en cisaillement et flexion) 
e > 1.6Mp/Vp<2.6Mp/Vp., y = interpolation entre 0.08 et 0.02 radians(2.15) 
On remarque que les dispositions de la norme CSA-S16 ont ete basees sur les 
experimentations passees, tel que resume a la section 2.1.1. Cependant, les valeurs 
limites de rotation inelastique ont ete diminuees pour refleter les resultats des 
experimentations recentes de Okazaki et al. (2005). La rotation inelastique est calculee 
d'une fa<jon approximative par un mecanisme rigide-plastique ou : 
y = {Llt)dp (2.16) 
ou 0P est la composante elastique du deplacement inter-etage. Dans la norme 
CSA-S16, on suggere de poser 6P egale a trois fois le deplacement inter-etage 
elastique, Ae. La rotation y correspond en fait a Tangle relatif entre le lien et la section 
de poutre a l'exterieur de ce lien. 
Afin d'atteindre ce niveau de deformation inelastique sans voilement local 
susceptible de provoquer la degradation de la resistance des liens, on doit placer des 
raidisseurs sur toute la profondeur de la poutre aux extremites du lien. Ces raidisseurs 
doivent avoir une largeur combinee minimale de bf -2w et une epaisseur d'au moins 
0.75w ou 10 mm, ou bf est la largeur de la semelle et w l'epaisseur de l'ame de la 
poutre. Des raidisseurs intermediaires de pleine profondeur sont egalement 
necessaires et espaces selon les conditions suivantes : 
a) lorsque e < l.6Mp/Vp, les raidisseurs doivent etre espaces a une distance qui 
ne depasse pas 30w - 0.2d lorsque la rotation de lien est de 0.08 radians et 
52w - 0.2d lorsque la rotation est de 0.02 radians ou moins. Une interpolation 
lineaire peut etre effectuee pour des valeurs de rotations de liens 
intermediaires; 
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b) lorsque e > 2.6MPIVP < 5.0MpIVp, des raidisseurs doivent etre places a une 
distance de 1.5fy de chaque extremite du lien; 
c) lorsque e > l.6Mp/Vp < 2.6Mp/Vp, des raidisseurs doivent etre presents selon 
les conditions (a) et (b) 
d) lorsque e > 5.0Mp/VPt aucun raidisseur intermediate est necessaire. 
Les raidisseurs intermediaires sont requis seulement sur un cote de 1'ame pour 
les liens qui ont une profondeur inferieure a 600 mm et sur les deux cotes de Fame 
pour les liens d'une profondeur superieure ou egale a 650 mm. Les raidisseurs uniques 
doivent avoir une epaisseur minimale equivalente a 1'epaisseur de 1'ame de la poutre 
ou 10mm, selon ce qui est le plus critique et une largeur minimale de 0.5 (bf -2w). 
Finalement, un support lateral doit etre fourni a la semelle inferieure et superieure aux 
extremites du lien. Ces supports lateraux doivent avoir une resistance ponderee egale a 
au moins 0.06bfRyFy. 
Exigences concernant les autres membrures du cadre 
Une fois la poutre selectionnee et conforme selon toutes les combinaisons de 
charges enoncees a la section 2.2.2, les autres membrures doivent etre verifiees et/ou 
choisies selon un dimensionnement par capacite. On s'assure ainsi que le 
comportement inelastique est isole dans le lien et que les autres membrures demeurent 
elastiques. Lors d'une combinaison de l'effort sismique, il faut done considerer la 
resistance qu'offrira le lien sous des grandes deformations plastiques, incluant la sur-
resistance du lien, pour le dimensionnement ou la verification des membrures hors 
lien. Cette resistance est egale a 1.30Ry fois la resistance nominale du lien. Cette 
augmentation de force provient de l'ecrouissage du lien et de la valeur probable de la 
limite elastique de l'acier. 
Lorsque soumise a ces efforts, la resistance ponderee de la poutre hors du lien 
peut etre multipliee par Ry/0 puisqu'il s'agit de la meme section que celle du lien. Par 
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contre, lors du dimensionnement des diagonales et des colonnes, il faut considerer leur 
resistance ponderee. Ces sections doivent egalement etre de classe 1 ou 2. 
Les colonnes doivent etre dimensionnees de fa9on a resister a 1.157?v fois la 
resistance nominale du lien, sauf aux deux etages superieurs ou la sur-resistance 
specifiee est de l.30Ry. Le coefficient plus faible de 1.15 pour le calcul des poteaux 
aux etages inferieurs reflete la faible probabilite que toutes les liaisons atteignent 
simultanement leur sur-resistance maximum. Les charges axiales provenant de cette 
sur-resistance ne doivent pas depasser 65 % de la capacite des colonnes aux deux 
derniers niveaux et 85 % pour les autres colonnes. Cette limitation a la resistance des 
colonnes est un moyen indirect de tenir compte des moments de flexion qui sont 
induits lors de la plastification des liens sous un seisme, moments qui ne peuvent etre 
obtenus d'une analyse statique ou spectrale. 
La verification des membrures s'effectue a l'aide des clauses 13.8 et 13.9 de la 
norme CSA-S16, qui traitent du dimensionnement en presence d'effort axial et de 
moment. Dans le cas des sections W de la classe 1 et 2, il faut verifier l'equation 2.17 
tandis que l'equation 2.18 s'applique aux autres sections: 
Cf 0.85C/lxMfi. PUU,M„ 
^ + ^ - ^ + '' fi <1.0 (2.17) 
Cr Mrx M„ 
Cf UuMfx UuMh, 
^ + u fi + '• * <1.0 (2.18) 
Cr Mrx Mo. 
Dans le cas ou la piece est flechie par rapport a l'axe fort seulement, ce qui est le 
cas pour les pieces des structures etudiees dans ce projet, les equations 2.17 et 2.18 
peuvent etre simplifiees comme suit: 
Cf 0.85£/,Mfr 
_X+ ^—^<1.0 (2.19) 
C. M„ 
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^ + u fx <1.0 (2.20) 
Cr Mrx 
Dans ces equations, Q et M/ sont les efforts ponderes. Cr et Mrx sont definis plus 
bas et Uix est un facteur d'amplification des moments de flexion decoulant de l'effet 
de la charge axiale sur la piece deformee en flexion : 
Uu=-^ (2-21) 
ce 
Pour des pieces soumises seulement a des moments d'extremites M; et M2, ©1 
est egal a O.6-OAM1/M2 ^ 0.4. Ce facteur est egal a 1.0 dans le cas d'une charge 
distribute entre les supports et a 0.85 pour un effort concentre entre les supports. La 
charge Ce est egale a la charge de flambement elastique dans le plan de flexion et est 
egale a nEI/L . 
La verification des equations 2.19 et 2.20 est realisee selon trois conditions : 
o resistance de la section (seulement dans le cas des membrures faisant partie 
d'un cadre contrevente, ce qui est le cas des structures etudiees ici): la 
verification est faite en fonction de la capacite de la section, sans tenir compte 
des phenomenes de flambement et de deversement. Dans ce cas, la resistance 
ponderee en compression, Cr, est evaluee avec un elancement X nul, ce qui 
consiste a poser Cr = (/)AFy. La resistance ponderee en flexion, Mrx, est 
calculee en considerant la membrure lateralement supportee, c'est-a-dire Mrx = 
<ftZxFy pour les sections de classe 1 ou 2. Lors de cette verification, Ujx ne 
doit pas etre inferieur a 1.0. 
o resistance de la membrure (flambement dans le plan de flexion): 1'evaluation 
est effectuee en tenant compte de la possibilite de flambement global de 
l'element. Dans ce cas, Cr est evaluee en fonction de l'elancement de la 
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membrure dans le plan de flexion et est egale a <j)AFy(l+ X
2n)'1/n. La 
resistance au moment est consideree identique au cas de la resistance de la 
section, mais Ujx ne doit pas obligatoirement etre superieur a 1.0 pour les 
membrures comprises dans un cadre contrevente. 
o resistance latero-torsionnelle (instabilite hors du plan de flexion): dans ce cas, 
la possibilite de flambement et de deversement hors du plan de flexion (autour 
de l'axe faible dans notre cas) est etudiee. La resistance Cr est alors calculee 
selon l'axe faible de la membrure et Mrx est consideree en considerant la 
longueur non supporte de Felement. La valeur de Ujx doit etre egale a 1.0 au 
minimum pour les membrures faisant parti d'un cadre contrevente. Cette 
verification n'est pas applicable pour des sections fermees comme des profiles 
HSS (sections tubulaires) puisque le deversement n'est pas possible pour ce 
type de section. 
Pour les sections de classes 1 et 2, il faut aussi verifier que MfJMrx < 1.0. 
Lorsqu'une force axiale en tension est presente, la membrure doit respecter 




ou Tr = (f>AFy et Mr= (j)ZFy. La norme CSA-S16 recommande de considerer la 
possibilite de deversement pour Fequation 2.22. Dans le cadre de cette etude, cette 
equation ne s'appliquera qu'aux diagonales, membrures faites de profile tubulaires et 
aux poutres qui sont supportees lateralement par les dalles de plancher, deux situations 
ou le deversement est empeche. 
Une fois que le dimensionnement sismique est termine, on doit verifier que les 
limites sur la rotation des liens, sur Famplitude des effets P-A (U2) ainsi que sur les 
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limites de emplacements inter-etages sont respectees. Finalement, il faut egalement 
s'assurer que la structure est adequate sous les combinaisons de charges de gravite. 
2.2.4 Types de connexion 
Habituellement, on effectue une connexion rotulee entre la poutre et la colonne. 
Par contre, la decision est moins systematique dans le cas des connexions entre la 
diagonale et la colonne ou la poutre. Puisque la poutre est continue (la section hors 
lien est la meme que celle du lien), il peut etre ardu afin de trouver une section de 
poutre adequate. Rappelons que dans un dimensionnement par capacite, l'objectif est 
d'obtenir la plastification du lien tout en gardant l'ensemble des autres sections 
elastiques, y compris la poutre hors du lien. Les forces developpees par l'ecrouissage 
cyclique du lien causent des efforts axiaux et des moments flechissant considerables a 
l'extremite du lien, efforts qui doivent etre repris elastiquement par cette meme 
section de poutre. Afin de soulager la section de poutre hors lien, on peut effectuer 
une connexion rigide entre la poutre et la diagonale, ce qui permet de transferer une 
partie des moments de flexion generes par le lien a la diagonale. Cette methode 
permet efficacement de diminuer la section de poutre et par le fait meme les efforts 
dans les autres membrures. 
Lorsqu'ou desire eviter la plastification de la poutre hors du lien, ou limiter cette 
plastification a des niveaux tres faibles, on peut proceder a la distribution du moment 
de flexion a l'extremite du lien entre la poutre hors lien, Mpoutre, et la diagonale, 
Mdiagonal. Cette distribution peut etre estimee en supposant un comportement elastique 
de ces deux membrures. La valeur de Mpoiare est cependant limitee a la capacite 
plastique de la poutre. Suivant ces hypotheses, on peut calculer la valeur des moments 
repris les membrures en employant les equations suivantes (Han et al., 1997) : 
Mpoutre = min {Mvimtre trans., M'p) (2.23) 
Mf (2.24) pout ret runs 
3r ^ 
y/cos,6 + 3r 
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M'p = 
f T \ 
1 ' M , en tension (2.25) 
M'p=l.lMp en compression (2.26) 
i_iz 
""diagonale — Mf - Mp0Utretrms (2.27) 
ou 
A = aire de la section de la poutre 
Mf = moment provenant du lien, incluant la sur-resistance 
Mp = moment plastique de la poutre autour de son axe fort (=ZxFy) 
r = rapport entre le moment d'inertie de la poutre et le moment d'inertie de 
la diagonale (flexion dans le plan du cadre) 
T/= effort pondere de traction dans la poutre hors lien genere par le lien, 
incluant la sur-resistance 
9 = angle de la diagonale 
y/= 3 si la connexion au bas de la diagonale est rotulee ou 4 si rigide 
2.3 Resume 
Ce chapitre a presente une revue des etudes anterieures sur les CCE. On a note 
que la plastification en cisaillement, impliquant un lien court, est preferable pour son 
comportement plus stable qu'un lien long plastifiant en flexion. Afin d'eviter 
d'importants moments dans les colonnes, il est souhaitable de situer le lien ductile au 
centre de la poutre (cadre symetrique) plutot que contre les colonnes. Des 
experimentations ont permis de confirmer le bon comportement du lien isole et de 
1'ensemble du CCE en confirmant que les liens developpent une sur-resistance 
importante lors de la plastification, en raison de la limite elastique reelle de l'acier et 
de l'ecrouissage. Quelques etudes analytiques ont ete realisees sur le comportement 
global des CCE. Elles ont permis entre autre de quantifier les moments de flexion et 
les efforts de compression cumules dans les colonnes, qu'il est preferable d'utiliser 
des liens offrant un rapport resistance/effort semblable sur tous les etages et qu'une 
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connexion rigide entre la poutre et la diagonale permet de diminuer la section de 
poutre grace au transfert d'une partie du moment genere par le lien dans la diagonale. 
Plusieurs modeles analytiques ont ete developpes dans le passe pour representer 
le comportement non lineaire des liens ductiles. Dans notre etude (voir chapitre 4), 
nous utiliserons le modele de Richards et Uang (2003), qui est base sur le modele de 
Ramadan et Ghobarah (1995). L'element lien est constitue d'un element poutre 
elastique fixe a chaque extremite par trois ressorts bilineaires de longueur nulle qui 
travaillent en parallele en cisaillement afin de modeliser l'ecrouissage en cisaillement. 
Lorsque les ressorts sont calibres adequatement, ce modele permet de bien representer 
la resistance en cisaillement du lien lors de la plastification. Cependant, une 
sophistication des ressorts permettrait d'avoir une courbe plus graduelle et ainsi 
obtenir des valeurs intermediaries de cisaillement se rapprochant davantage des 
experimentations. 
Le dimensionnement canadien des CCE est base sur le principe du 
dimensionnement par capacite. Ceci implique que les liens sont congus selon les 
criteres du CSA-S16-05 pour resister aux efforts lateraux definis par le CNBC 2005 et 
pour soutenir des deformations inelastiques. Ces deformations sont limitees a une 
rotation de 0.08 radian dans le cas de liens courts. Les charges sismiques sont definies 
par un spectre de reponse donnant 1'acceleration maximale ressentie par la structure 
selon son mode de vibration fondamental. Une fois les liens choisis, toutes les autres 
membrures doivent etre congus pour resister elastiquement aux efforts associes a la 
resistance anticipee des liens, incluant la sur-resistance causee par la plastification et 
l'ecrouissage. Ces efforts sont egaux a 130Ry fois la resistance nominale des liens 
pour la conception des poutres, des diagonales et des poteaux des deux derniers etages 
et \.15Ry fois la resistance nominale des liens pour les colonnes des autres etages. 
Lorsqu'une connexion rigide est employee entre la poutre et la diagonale, ces 
dernieres membrures doivent etre dimensionnees comme un poteau/poutre afin de 
tenir compte du moment transfere. 
V ^ ^ j - - ^ ^ 
*' V 
(a) (b) 
Figure 2.1 Distribution des efforts dans la poutre sous les efforts (a) lateraux (b) 
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Figure 2.2 Element lien propose par Ricles et Popov (1994) 
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Figure 2.3 Sous rotules et comportement force-deformation correspondant 
(Ricles et Popov, 1994) 
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Figure 2.4 Comportement general des elements ressort (Powell, 1993) 
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Figure 2.6 Comparaison entre la modelisation de Richards et Uang et un des essais 
(1C) effectue par Okazaki et al. (2005) 
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CHAPITRE 3 - GEOMETRIE ET DIMENSIONNEMENT DU 
BATIMENT 
Ce chapitre decrit le choix de la geometric ainsi que le dimensionnement du 
batiment a trois et huit etages afin de respecter les clauses de dimensionnement des 
normes CNBC 2005 et CSA-S16-05. La premiere partie du chapitre explique certaines 
hypotheses de base ainsi que la geometrie du batiment qui sera ensuite analysee. 
Finalement, les principales etapes du dimensionnement sont decrites et le choix final 
des membrures est presente. 
3.1 Batiments etudies 
Les batiments etudies ont ete analyses pour les villes de Vancouver et Montreal. 
La geometrie des structures est celle proposee par Tremblay (2007). Les vues en plan 
du batiment et en elevation des contreventements sont montrees aux Figure 3.1 et 
Figure 3.2. Deux hauteurs de batiments sont etudiees : trois etages et huit etages. 
Les batiments sont contreventes par des cadres rigides places sur le perimetre 
dans la direction X. Dans la direction Y, le systeme de resistance aux charges laterales 
est compose de deux cadres a contreventement excentriques. La position de ces cadres 
est encerclee sur la Figure 3.1. Cette etude traite uniquement du systeme compose des 
cadres a contreventements excentriques. La hauteur de l'etage est de 4.0 metres au 
rez-de-chaussee et de 3.5 metres aux autres etages. On obtient alors une hauteur totale, 
h„, de 11.0 metres pour le batiment de trois etages et de 28.5 metres pour le batiment 
de 8 etages. 
Les deux parametres geometriques qui affectent de fagon significative le 
comportement de ce type de cadre sont la position du lien et sa longueur. Tel que 
montre a la Figure 1.1, deux positions de lien sont couramment utilisees dans un 
contreventement excentrique a chevron inverse : au centre de la poutre (configuration 
symetrique, voir Figure 1.1a) ou contre une des colonnes (configuration non 
symetrique, voir Figure Lib et c). II a egalement ete demontre que le comportement 
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d'un contreventement excentrique est fortement lie a la longueur du lien. Afin de 
suivre les recommandations des recherches anterieures (section 2.1) et aux fins de 
cette etude, il a ete decide d'employer des liens courts symetriques (e < l.6Mp/Vp) 
dont le comportement predominant est caracterise par la plastification en cisaillement, 
qui sont disposes au centre des poutres pour obtenir une configuration symetrique. 
Une etude parametrique a prealablement ete effectuee afin de determiner une 
longueur de lien optimale et de choisir le type de connexion entre la poutre et la 
diagonale. Plusieurs dimensionnements preliminaries du contreventement de trois 
etages ont ete effectues pour la ville de Montreal selon la vue en plan de la Figure 3.1, 
en faisant varier la longueur du lien et le type de connexion entre la poutre et la 
diagonale. Quatre longueurs de liens ont ete analysees : e = 400, 600, 700 et 1000 mm 
et deux types de connexion : connexion rigide et connexion rotulee, pour un total de 
huit dimensionnements, tel que specifie au Tableau 3.1. Ces dimensionnements ont 
ete faits selon les exigences des normes de dimensionnement presentees au chapitre 2 
et les charges qui sont determinees a la section 3.2. La limite de la longueur du lien a 
ete fixee a 1000 mm afin s'assurer d'obtenir un lien se plastifiant en cisaillement, car 
on peut obtenir e > l.6Mp/Vp pour des longueurs plus grandes. 
On donne au Tableau 3.1 la quantite d'acier requise pour chaque 
dimensionnement. On remarque qu'un lien plus long donne lieu a une structure plus 
lourde. Ceci etait attendu puisque 1'amplitude du moment a l'extremite du lien est 
proportionnelle a sa longueur. Un lien plus long fore done un choix de poutres et de 
diagonales plus costaudes. L'augmentation de poids en fonction de la longueur du lien 
est pratiquement constante, et ce, pour les deux types de connexion. On note 
egalement au Tableau 3.1 qu'un assemblage rigide donne toujours lieu a une structure 
plus legere. L'effet du type de connexion est plus marque pour les longs liens. En 
effet, une diminution de poids de 12.9 % a ete obtenue lorsque qu'une connexion 
rigide a ete choisie pour e = 1000 mm alors que la reduction de poids est pratiquement 
nulle pour un lien ires court. Dans ce dernier cas, le moment a l'extremite du lien est 
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plus faible et le choix de la poutre est davantage gouverne par la plastification du lien 
en cisaillement que par la resistance de la poutre hors du lien. Pour les liens courts, il 
faut cependant s'assurer que la rotation y (equation 2.16) ne controle pas d'une faijon 
excessive le dimensionnement puisque ce facteur depend du ratio Lie. 
On donne egalement au Tableau 3.1 la fraction du moment genere par le lien qui 
est transfere a la diagonale dans le cas de la connexion rigide. Cette fraction varie 
entre 8.2 et 22.6 %. Ces valeurs sont en accord avec celles obtenues par Koboevic et 
Redwood (1997), soit de 5 a 20 %. Afin de realiser une structure economique, de 
favoriser une plastification en cisaillement dans les limites proposees par Popov & al. 
(1989) et de ne pas avoir un dimensionnement generalement controle par des aspects 
autre que la resistance de la poutre, un lien d'une longueur de 600 mm et une 
connexion rigide entre la poutre et la diagonale ont ete choisis pour effectuer le 
dimensionnement final. Toutes les connexions autres que celle entre la poutre et la 
diagonale sont considerees rotulees, tel que montre a la Figure 1.1a. 
3.2 Charges de conception 
3.2.1 Charges de gravite et sismiques 
Le batiment analyse est compose au toit d'un tablier metallique de 38 mm sans 
dalle de beton. Le poids mort est de 1.35 kPa. Aux etages, une charge permanente de 
3.6 kPa a ete employee, ce qui represente une dalle de beton de 65 mm d'epaisseur sur 
un tablier metallique de 76 mm de profondeur. Une charge de cloisons de 1.0 kPa a 
ete considered sur les planchers. Le poids du parement exterieur a ete pose egal a 1.5 
kPa. La charge d'occupation aux etages est de 2.4 kPa, representant une vocation 
commerciale. Finalement, la surcharge de neige calculee selon le CNBC 2005 est de 
1.64 kPa pour Vancouver et de 2.48 kPa pour Montreal. 
Dans le calcul du poids sismique, la moitie du poids total admissible de la 
structure a ete attribue au contreventement etudie. Celui-ci a ete calcule en considerant 
la charge morte totale, en reduisant le poids des partitions a 0.5 kPa, et 25 % de la 
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surcharge de neige. Les poids sismiques sont les suivants : 8240 kN au premier etage, 
8176 kN aux etages suivants et 3946 kN et 3574 kN au toit pour la ville de Montreal 
et Vancouver, respectivement. 
3.2.2 Cisaillement de conception a la base 
Le dimensionnement de la structure a ete effectue en utilisant la procedure des 
forces statiques equivalentes du CNBC 2005. Ceci est permis compte tenu que les 
batiments sont reguliers, ont une hauteur inferieure a 60 metres et que leurs periode 
fondamentale est inferieure a 2.0 secondes. La periode est verifiee plus bas. La force 
laterale minimale est donnee par l'equation 2.1, incluant les limites extremes 
representees par les equations 2.2 et 2.3. Les valeurs uniformes d'accelerations 
spectrales, Sa, pour une probabilite de depassement de 2 % en 50 ans, sont presentees 
au Tableau 3.2. On suppose que les structures reposent sur un sol de type C, ce qui 
signifie que les coefficients de fondations, Fa et Fv, sont egaux a 1.0. Les valeurs de Sa 
pour des valeurs de periodes intermediaries ont ete obtenues par interpolation lineaire. 
La periode fondamentale pour le dimensionnement des structures a ete prise 
egale au double de la valeur prescrite par l'equation 2.7 pour les ossatures 
contreventees, ce qui correspond a 0.55 seconde pour les batiments de trois etages et 
1.43 seconde pour ceux de huit etages. Rappelons que cette hypothese est valide 
seulement s'il est demontre par une analyse modale que la periode fondamentale est 
effectivement egale ou superieure au double de la valeur empirique de 0.025/*„. 
Les facteurs de reduction de charge sismique, Rj et R0, sont de 4.0 et 1.5, 
comme l'exige le CNBC 2005 pour un CCE. Le facteur Mv est egal a 1.0 pour toutes 
les structures sauf celle de huit etages situee a Montreal. Pour cette structure, 
Sa(0.2)/Sa(2.0) est plus grand que 8.0, la periode de dimensionnement est plus grande 
que 1.0 seconde et il s'agit d'une ossature contreventee. Par interpolation, on obtient 
une valeur de Mv = 1.101. Finalement, les batiments sont consideres d'une importance 
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normale, ce qui implique h = 1.0 et une limite de deformation inter-etage maximale 
de 0.025/*,. 
Les charges sismiques totales, V, ou cisaillements a la base, obtenues sont 
montrees au Tableau 3.3. Afin de simplifier la presentation, les abreviations suivantes 
sont introduites: MTL3 qui indique la structure de Montreal de trois etages, MTL8 
celle de Montreal de huit etages, VCR3 celle de Vancouver de trois etages et 
finalement VCR8 celle de Vancouver de huit etages. L'ecart entre les cisaillements 
obtenus aux deux sites est principalement du a 1'acceleration spectrale superieure plus 
elevee pour la ville de Vancouver. Dans la methode des forces statiques equivalente, 
la distribution du cisaillement a la base est fonction de la hauteur et des poids des 
differents niveaux, tel que present par l'equation 2.9. Rappelons que cette methode est 
essentiellement basee sur le mode fondamental de vibration et ajustee par la suite pour 
tenir compte des modes superieurs. Cette correction depend de la zone sismique, de la 
periode fondamentale de la structure ainsi que du type de systeme de resistance aux 
efforts lateraux. Cette methode est justifiee tant pour les batiments de trois etages, ou 
environ 85 % de la masse reliee au CCE est associee au premier mode vibration que 
pour les batiments de huit etages, ou ce pourcentage est d'environ 75 %. Dans le cas 
des batiments de huit etages, une analyse spectrale effectuee avec le logiciel 
STAADPro (2005) montre que la difference du cisaillement cumulatif aux etages avec 
la methode statique equivalente du batiment VCR8 est d'au plus 10 %, ce qui 
n'entraine aucune difference significative au dimensionnement. 
Afin d'etre compatible avec le modele 2D analytique, l'effet de torsion n'a pas 
ete considere. Le batiment etant symetrique des points de vue geometrie, rigidite et 
masse, seulement la torsion accidentelle a done ete negligee. La charge laterale 
conceptuelle equivalente a 0.005SC/, ou Q est obtenu de la combinaison 
1.0D+0.5L+0.25S, a ete ajoutee aux efforts de dimensionnement. Dans le calcul de C/, 
l'aire tributaire associee a la charge vive (excluant la neige) a ete reduite par le facteur 
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RTL = 0.3 + (9.8/Ar)05. Le cisaillement aux etages a egalement ete amplifie par les 
effets P-A en utilisant le facteur U2 (equation 2.10). 
3.3 Dimensionnement des membrures 
Cette sous-section explique l'ordre suivi et les principales etapes realisees lors 
du dimensionnement des structures. Toutes les structures sont composees de 
membrures d'acier CSA-G40.21-350W, avec une limite elastique de 350 MPa et un 
module d'elasticite de 200 000 MPa. 
3.3.1 Lien ductile 
La premiere etape du dimensionnement d'un contreventement excentrique est de 
choisir une poutre pour la section du lien. L'effort tranchant dans le lien du aux 
charges sismiques, VE, est egale a (Koboevic et Redwood, 1997): 
VE=VX\ (3-D 
ou Vx la force laterale cumulative a l'etage et L est la largeur du 
contreventement. La geometrie du contreventement a done un grand effet dans l'effort 
tranchant impose au lien. Le moment flechissant associe a VE dans le lien depend 
egalement de la geometrie de la structure : 
ME=VE^ (3.2) 
Les efforts dus aux charges de gravite devront etre ajoutes a ces efforts 
sismiques. Par contre, puisque le lien est court, le cisaillement engendre par ces 
charges est tres faible par rapport au cisaillement provenant des charges sismiques et 
n'affecte done pas veritablement le dimensionnement sismique. La section la plus 
legere possible est alors choisie en fonction de sa resistance en cisaillement ou en 
flexion, Vc (equations 2.11 et 2.12). Puisqu'on impose un lien de 600 mm, la grande 
majorite des sections ont des proprietes qui donneront e < l.6Mp/Vp. Ceci implique 
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que la resistance en cisaillement sera critique. Une attention particuliere a ete apportee 
dans le choix des poutres pour obtenir un ratio entre les efforts appliques et la 
resistance du lien qui est similaire sur toute la hauteur du batiment, afin de favoriser 
une plastification distribute des liens (Popov & al., 1992): 
Vf „ 
—^ = A < 1.0 (suggere de maintenir uniforme pour tous les liens) (3.3) 
<pVc 
Rappelons qu'il est preferable que X soit le plus pres possible de 1.0 pour ne pas 
avoir des liens possedant une resistance trop elevee, ce qui donnerait des sections hors 
lien inutilement lourdes. Puisque la section de poutre hors lien est la meme que celle 
du lien, il est avantageux de prendre une section ayant une bonne resistance en flexion 
et une capacite minimale en cisaillement. En ce sens, une section de poutre avec une 
ame mince et des semelles epaisses est a privilegier. 
3.3.2 Membrures hors lien 
Les forces correspondant a 1.30/?y fois la capacite nominale de lien doivent etre 
considerees pour le dimensionnement des diagonales et la verification de la section de 
poutre hors du lien pour tenir compte des forces amplifiers dans le lien ductile. On 
voit l'importance d'un choix optimal du lien afin de limiter les efforts de conception 
sur les autres membrures. La Figure 3.3 montre 1'analyse elastique permettant de 
determiner 1'effort axial et le moment de flexion dans la poutre hors du lien a partir de 
l'effort de cisaillement, ou : 
(3.4) 
13RxVe e 





La verification est effectuee par les equations de poteau-poutre du CSA-S16 
(voir section 2.2.3). Puisque que la poutre est retenue lateralement par le tablier, on 
suppose que le deversement n'est pas possible et seules les resistances de la membrure 
et de la section doivent etre verifiees. Les efforts dus aux charges de gravite ajoutant 
de la traction et des moments de flexion dans la poutre, le cas critique est toutefois 
frequemment dicte par 1'interaction en traction (T/Tr + M/Mr < 1.0). Comme discute 
precedemment, une connexion rigide a ete considered entre la diagonale et la poutre 
afin de reduire le moment applique dans la poutre. Cette distribution a ete effectuee 
conformement aux equations 2.23 a 2.27. 
La diagonale est ensuite dimensionnee comme un poteau-poutre en fonction de 
l'effort de compression, CE, et du moment de flexion transfere au niveau de la 
connexion a la poutre, en plus de la compression provenant des charges de gravite. De 
la Figure 3.3, on peut deduire par analyse statique que C£est egal a : 
^ ( l - - ) c o s # 
L 
Une valeur de K = 0.9 a ete utilisee pour l'elancement de la diagonale dans le 
plan du cadre et de 1.0 hors de ce plan. La diagonale doit avoir une section de classe 1 
ou 2. La diagonale selectionnee est la plus legere qui a une resistance ponderee 
adequate, tout en ayant une inertie suffisante afin que le transfer! de moment de 
flexion est tel que la capacite de la poutre hors du lien soit satisfaisante. II est 
habituellement plus economique d'augmenter la rigidite de la diagonale que de 
hausser la capacite de la poutre pour obtenir une resistance hors lien adequate. On 
evite ainsi d'augmenter la force anticipee du lien qui se repercuterait sur toutes les 
autres membrures. Le type de section utilisee pour les diagonales (HSS) n'est pas 
susceptible au deversement et ce mode d'instabilite n'est done pas a verifier. Le 
dimensionnement est toujours dicte par la resistance globale de la membrure en 
compression/flexion. 
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Les colonnes ont ete considerees continues sur deux niveaux pour le batiment de 
huit etages, ce qui donne quatre sections differentes. En pratique, une seule section de 
colonne aurait probablement ete utilisee pour le batiment de trois etages puisque la 
hauteur totale du batiment est de 11.0 metres. Cependant, afin de ne pas 
surdimensionner la colonne a l'etage superieur, une section differente a ete choisie 
pour l'etage du toit. Ceci permet de mieux etudier le comportement de la colonne au 
toit. En ce sens, seule la colonne du toit est dimensionnee en limitant le taux 
d'utilisation en compression a 0.65 (voir section 2.2.3). L'autre section, qui est la 
meme pour les deux premiers etages, doit avoir une charge axiale appliquee inferieure 
ou egale a 85 % de sa resistance ponderee en compression. Le calcul est effectue au 
premier etage, la ou l'effort axial est maximum. Lors du calcul des efforts dus aux 
charges de gravite, le facteur de reduction des charges vives, RTL (section 3.2.2) a ete 
applique, en fonction de l'aire tributaire du poteau au premier niveau (90 m~). Les 
colonnes ont ete orientees selon leur axe fort et la base de la colonne au premier etage 
a ete consideree comme rotulee. La compression provenant de la sur-resistance des 
liens, CE, est calculee par l'equation 3.7, ou l'indice n-1 indique la valeur pour l'etage 
au dessus de celui concerne. Dans cette equation, la valeur de 1.30 doit etre remplacee 
par 1.15 pour les colonnes ne se situant pas aux deux etages superieurs. Rappelons 
que cette valeur de sur-resistance plus faible pour les etages inferieurs est justifiee par 
la probability de simultaneitude de la sur-resistance maximale de tous les liens. 
1.3RyVc 
CcE = — — + CEin_X) cos #(„_,) + CcE(n_V) - CE cos 6 (3.7) 
3.3.3 Autres criteres de dimensionnement 
Apres avoir termine le dimensionnement preliminaire pour les efforts sismiques, 
les structures ont ensuite ete verifiees afin qu'elles soient adequates sous les 
combinaisons de charge de gravite 1.25D+1.5L+0.55 et 1.25D+0.5L+1.55. Une 
derniere verification a l'etat limite ultime est de s'assurer du comportement lorsqu'on 
applique les charges horizontales de conception additionnees a 1.0Z)+0.5L+0.25S. 
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Lorsqu'ils se component inelastiquement, les liens subissent de grandes 
deformations. Afin d'assurer que la capacite ductile n'est pas depassee, la norme 
CSA-S16.1 limite la rotation inelastique du lien, y, a 0.08 radians pour liens dont la 
longueur est inferieure a l.6Mp/Vp (voir section 2.2.3). II faut done verifier cette 
restriction en evaluant y a l'aide de l'equation 2.16. Finalement, on doit s'assurer que 
le deplacement inter-etage sous la combinaison de charge 1.0E+1.0D+0.5L+0.25S ne 
depasse pas la limite permise par le CNBC. Rappelons que dans le cas d'un batiment 
de categorie d'importance normale, cette limite est fixee a 0.025/J9. Un ajustement au 
dimensionnement doit etre effectue si une des conditions ultime ou de service n'est 
pas respectee. Si une des sections de poutres doit etre changee, ceci peut perturber tout 
le processus de dimensionnement, car l'effort transmis aux autres membrures sera 
modifie. Dans la majorite des cas, le moyen le plus economique de diminuer les 
deformations laterales, qui intervient directement dans la valeur de y et du 
deplacement inter-etage, est de modifier la section des diagonales aux etages 
problematiques. Si cela n'est pas suffisant, il est alors judicieux de modifier egalement 
les sections de poteaux sous les etages problematiques. 
3.4 Resultats du dimensionnement 
Les membrures selectionnees ainsi que les proprietes des liens sont presentes au 
Tableau 3.4. Du au nombre d'etages et le niveau d'effort relativement faible, les 
poutres et les colonnes sont des profiles W et les diagonales des profiles HSS carres. 
Le dimensionnement a ete effectue iterativement dans l'ordre presente a la 
section 3.3, soit en commencant tout d'abord par effectuer un dimensionnement 
sismique des liens. Les diagonales et les colonnes ont ensuite ete choisies en fonction 
de la resistance anticipee des liens. Par la suite, une verification des autres etats 
limites (rotation inelastique des liens et deplacement inter-etage) a ete realisee. 
Finalement, les efforts de gravite ont ete appliques aux structures en fonction des 
differentes combinaisons de charge afin de verifier leur integrite. Si une de ces 
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verifications n'est pas adequate, une nouvelle iteration est necessaire afin de 
completer le dimensionnement. 
Les valeurs de la rotation yet les deplacements inter-etage sont egalement 
donnees au Tableau 3.4. Pour les structures de trois etages, le dimensionnement a ete 
presqu'entierement dicte par les charges sismiques, ce qui etait souhaite au depart afin 
d'avoir la structure la plus optimale possible. En effet, ymaximum est de 0.071 
radians (en negligeant la deformee axiale des colonnes) et la deformation inter-etage 
de 0.92 %hs. Seules les colonnes au toit ont ete modifiees car les efforts dus aux 
charges de gravite etaient plus importants que ceux provenant du seisme. Ceci est du 
au fait que la colonne du toit n'est pas continue sur deux etages. Pour les structures de 
huit etages, la structure VCR8 a du etre modifiee afin de respecter la limite de rotation 
aux etages superieurs. Pour ce faire, les diagonales des 6e et T etages ont ete 
changees. Aucun autre changement n'a du etre apporte, meme incluant les colonnes 
puisque dans le cas des structures de huit etages, les colonnes sont toutes continues sur 
deux etages. La structure MTL8 n'a subi aucune modification puisque celle-ci a une 
rotation des liens maximale est de 0.050 radians. Dans tous les cas, on remarque que 
la limite de 0.08 radians sur la rotation y est generalement plus critique que la limite 
imposee a la deformation inter-etage limite de 0.025/z,. Finalement, on peut affirmer 
que la geometrie employee a done permis d'obtenir des structures dimensionnees 
presque exclusivement pour les charges sismiques, et ce autant pour les structures de 
trois que de huit etages. 
Tel qu'anticipe, l'effet des deplacements de second ordre, P-A, est plus 
prononce pour les batiments de plus grande hauteur et les plus flexibles puisque les 
deplacements lateraux sont plus importants. Ces effets amplifient les efforts sismiques 
de 8 % et de 28% au premier etage et au sommet de la structure MTL8, 
respectivement. Cette plage est de 5 a 16 % pour la structure VCR8, 4 a 13 % pour la 
structure MTL3 et de 3 a 7 % pour la structure VCR3. Ces valeurs sont toutes 
inferieures a la limite de 40 % impose par le CSA-S16-05. Les effets P-A ont ete 
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consideres pour tous les batiments, meme si le CNBC permet d'en ignorer 1'impact 
lorsque ceux-ci sont inferieurs a 10% (voir section 2.2.2). 
On indique au Tableau 3.4 les longueurs de liens pour Pensemble des structures. 
Ces valeurs augmentent graduellement de 0.8 au premier etage a 1.6 Mp/Vp au toit en 
fonction des structures. Elles sont done inferieures ou egales a l.6Mp/Vp, s'assurant 
ainsi une plastification en cisaillement des liens. Des sections de liens differents 
auraient done pu etre utilisees afin d'uniformiser davantage le rapport Mp/Vp, mais 
auraient entraine une structure plus lourde. La valeur moyenne de eMpIVp est de 1.27 
pour les structures de Montreal et de 1.04 pour les structures de Vancouver, ce qui est 
raisonnable par rapport a l'etendu de 1.0 a 1.2 recommandee par Popov et al. (1989). 
Le ratio demande/capacite dans les liens est similaire pour les etages autre que le toit, 
et est pres de l'unite, variant de 0.87 a 0.99. Ceci n'est cependant pas le cas au toit. 
Les efforts dans les liens au toit sont faibles et ce sont la limite de classe ou la 
restriction imposee a la longueur du lien afin d'avoir un lien se plastifiant en 
cisaillement qui controlent. 
La connexion rigide entre la poutre et la diagonale a permis de transferer une 
partie significative du moment provenant du lien a la diagonale. Ce transfert est 
d'environ 15 a 20 % au premier niveau et augmente de facon graduelle jusqu'a 30 a 
50 % au toit. Cette proportion est plus importante que l'etendue de 5 a 20 % obtenue 
par Koboevic et Redwood (1997). Ceci est attribuable aux sections de diagonales plus 
costaudes utilisees lors de cette etude. 
Les periodes fondamentales calculees par une analyse modale dans STAADPro 
sont indiquees au Tableau 3.4. Elle est de 0.62 seconde pour la structure VCR3, 0.8 
seconde pour la structure MTL3, 1.57 seconde pour la structure VCR8 et finalement 
de 2.13 secondes pour la structure MTL8. Ces valeurs sont toutes superieures a deux 
fois la periode fondamentale proposee par le CNBC, qui est de 0.55 seconde pour les 
batiments de trois etages et 1.43 seconde pour les batiments de 8 etages. L'hypothese 
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d'utiliser une periode fondamentale egale a 2*Ta pour le calcul de cisaillement a la 
base de conception etait done valide. 
3.5 Resume 
Dans ce chapitre, la geometrie des batiments et le dimensionnement des CCE 
ont ete presentes. Quatre CCE ont ete dimensionnes, soit les contreventements requis 
pour des batiments de trois et de huit etages situes dans les villes de Montreal et 
Vancouver. La largeur des CCE est de 8.0 metres, avec une hauteur du premier etage 
de 4.0 m et une hauteur inter-etage typique de 3.5 m. Une analyse parametrique 
preliminaire a permis de determiner qu'un lien symetrique d'une longueur de 600 mm 
ainsi qu'une connexion rigide entre la poutre et la diagonale est a privilegier. Ceci est 
justifie par le fait que cette configuration permet d'avoir des liens plastifiants en 
cisaillement et un dimensionnement optimal regi principalement par les charges 
sismiques. 
Le dimensionnement a ete effectue en choisissant en premier lieu les sections 
des poutres requises pour les liens ductiles sous les combinaisons d'effort sismique. 
Une attention particuliere a ete apportee afin de choisir des liens avec un ratio de la 
capacite sur la demande similaire sur la hauteur du CCE. Les autres membrures des 
CCE, constitutes de profiles HSS pour les diagonales et de profiles W pour les 
colonnes, ont ensuite ete choisies en fonction de la sur-resistance anticipee de ces 
liens. A la suite de ce dimensionnement sismique, on a procede a la verification des 
autres etats limites et du comportement sous les charges de gravite. Ces verifications 
ont force la modification des colonnes superieures des batiments de trois etages ainsi 
que les diagonales aux 6e et T etages de la structure de huit etages de Vancouver. Ce 
nombre limite de changements confirme que la geometrie retenue au depart pour le 
CCE permettait de rencontrer l'objectif d'une conception gouvernee essentiellement 
par la resistance aux efforts sismiques. 
Cadre rigide (typ. 
o o o 
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66)9000 = 54000 
(b) 
Figure 3.1 (a) Vue en plan de l'etage type (b) vue en plan du toit 
(adaptee de Tremblay, 2007) 
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Figure 3.2 Vue en elevation du batiment de (a) trois etages (b) huit etages 
V =1.3RVVJ 0 yvc 
Figure 3.3 Efforts axiaux a considerer dans la poutre et la diagonale 
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Tableau 3.1 Etude parametrique du type de connexion et de la longueur de lien pour la 





















































dans le lien 
-poutre hors lien 
-poutre hors lien 
-poutre hors lien 
transfert du moment flechissant provenant du lien vers la diagonale 
Tableau 3.2 Spectre de reponse 1/2500 ans sur un sol de type C pour les villes de 





















Tableau 3.3 Poids sismique et cisaillement a la base 
Structure 
Poids sismique, W (kN) 
Periode de dimensionnement, 2Ta (s) 
S(2Ta) (g) 
Cisaillement a la base (% W) 































































































































































































































" regi par le cas de charge 1.25D+0.5L+1.5S 
*membrure modifiee pour maintenir la rotation inelastique du lien inferieure a 
0.08 rad 
Aperiode fondamentale provenant d'une analyse modale sur STAADPro 
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CHAPITRE 4 - MODELISATION DU BATIMENT 
On explique dans ce chapitre les modelisations effectuees avec les logiciels 
utilises dans cette etude, soit: ANSR-1, Drain-2DX et OpenSees. La determination 
des facteurs de calibration de l'element lien est presentee ainsi que les differentes 
approches de modelisation pour les autres elements : element poteau/poutre elastique, 
element poteau/poutre elastique avec rotules plastiques aux extremites, ainsi qu'un 
element poteau/poutre inelastique divise en fibres et sections. On traite egalement 
traite de 1'application des masses sismiques, de l'amortissement et des charges de 
gravite. Finalement, une comparaison entre les differentes modelisations est effectuee. 
4.1 Modele ANSR-1 
Un premier modele analytique a ete construit a l'aide du logiciel ANSR-1 
(Ricles, 1988 ; Mondkar et Powell, 1975). La version du logiciel utilisee a ete 
compilee en 1996 avec un compilateur Fortran non compatible sous Windows. Pour 
executer ce logiciel, il faut done posseder un systeme d'exploitation DOS, ce qui peut 
poser un obstacle majeur a son accessibilite. Ce logiciel a tout de meme ete utilise afin 
de se comparer avec les nombreuses etudes precedentes sur les CCE realisees avec ce 
logiciel. 
Avec ce logiciel, il est possible de modeliser le comportement des systemes 
lineaires ou non lineaires soumis a des charges statiques ou dynamiques dans le 
temps. Les elements disponibles sont les suivants : 
o Element treillis 
o Poteau/poutre (deux ou trois dimensions) 
o Poteau/poutre composite (deux dimensions seulement) 
o Element plaque 
o Element de lien ductile 
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Le modele represente la moitie de la structure, soit l'aire tributaire reprise par 
chaque CCE dans la direction Y du batiment (voir la Figure 3.1). II inclut un des deux 
CCE ainsi que les colonnes de gravite qui sont stabilisees lateralement par ce CCE. Le 
contreventement a ete modelise en plan et les dimensions centre a centre ont ete 
utilisees. Une modelisation bidimensionnelle ne permet pas d'inclure explicitement la 
torsion accidentelle de la structure dans le modele. Dans la presente etude, ceci n'est 
cependant pas problematique puisque cet effet a ete volontairement neglige afin de 
refleter les experimentations futures. Les connexions entres les membrures ont ete 
considerees comme des rotules, a l'exception de celles reliant les diagonales aux 
poutres, tel que montre a la Figure 1.1a. Le type de connexion a l'extremite des 
membrures est defini en specifiant des coefficients appropries pour la matrice de 
rigidite de 1'element. 
Puisqu'un element lien est incorpore dans ANSR-1, ceci simplifie la 
modelisation de cette membrure. Ce lien est constitue de fac,on similaire a ce qui a ete 
decrit a la section 2.1.2. Rappelons que cet element est compose d'une poutre lineaire 
de la longueur du lien avec des rotules inelastiques de longueur nulle aux extremites. 
Ceci permet alors de modeliser le comportement inelastique en cisaillement et flexion, 
incluant l'ecrouissage. II ne suffit qu'a specifier les differents plateaux de 
plastification et les rigidites correspondantes, tel que montre a la Figure 2.3. Le 
systeme de ressorts en parallele tel que decrit a la section 2.1.2 est done implicitement 
inclus dans cet element. Les valeurs employees seront discutees en detail a la sous-
section 4.4. 
Les poutres hors lien, les diagonales et les colonnes ont ete modelisees comme 
des elements poteaux/poutres. La Figure 4.1 montre cet element, constitue d'une 
poutre elastique, deux rotules plastiques aux extremites et des extensions rigides. La 
poutre elastique est definie en fonction de l'aire de la section, l'inertie, l'aire en 
cisaillement, le module d'elasticite et le coefficient de Poisson. Les extensions rigides 
ont ete utilisees afin de representer l'excentricite par rapport aux dimensions centre a 
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centre des elements. La non-linearite peut etre decrite uniquement selon un 
comportement bilineaire. La rigidite apres la plastification est alors definie en 
proportion de la rigidite elastique de la membrure. 
Dans ce type de logiciel, les rotules plastiques ne permettent de considerer 
qu'une interaction force axiale/moment de flexion, concentree a l'extremite des 
membrures. Cette modelisation ne permet done pas de representer la rupture par 
instabilite due a la combinaison d'un effort axial et d'un moment de flexion. Notons 
que de modeliser analytiquement le deversement d'une membrure est plutot complexe 
et qu'aucune des modelisations developpee dans ce projet ne permet de predire ce 
phenomene. Ceci implique done que dans ANSR-1, seule la capacite de la section 
peut etre verifiee dans le cas d'un chargement axial combine a un moment flechissant 
(voir section 2.2.3). Cette approche n'est pas rigoureuse pour les diagonales et les 
colonnes, car leur capacite est habituellement dictee par le flambement dans le plan de 
flexion (resistance de la membrure) ou le deversement hors plan (resistance latero-
torsionnelle). Dans le cas des poutres, puisque le tablier apporte une retenue laterale 
continue, les problemes de stabilite sont evites, et le modele ANSR-1 permet de bien 
representer leur comportement. La courbe d'interaction utilisee est presentee a la 
Figure 4.2. Une rotule plastique se forme a l'une ou 1'autre des extremites de la 
membrure lorsque la courbe d'interaction est atteinte. Une contrainte de plastification 
probable de 385MPa (350MPa*/?),) a ete utilisee pour etablir la resistance axiale et la 
resistance en flexion. La rigidite en flexion apres plastification a ete posee a 5 % de la 
rigidite elastique. 
Les effets P-A ont ete considered en utilisant une colonne externe au cadre. Les 
elements treillis ont ete utilises afin de modeliser cette colonne. L'ensemble des 
colonnes de gravite ont en effet ete modelisees a l'aide d'une seule colonne. Cette 
representation est justifiable du au niveau limite de sophistication du modele. Pour cet 
element, on doit specifier le module d'Young, l'aire de section, la resistance elastique 
et la rigidite apres le flambement. Une resistance elastique tres elevee a ete specifiee 
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afin de s'assurer du comportement elastique des elements de cette colonne. Pour 
simuler l'effet de diaphragme rigide, le degre de liberte horizontal a ete fixe entre les 
noeuds de la colonne P-A et ceux de la colonne externe au cadre afin d'obtenir le 
meme deplacement lateral. 
Une representation simplifiee du modele de trois etages est presentee a la Figure 
4.3. Celui-ci a l'avantage de demander un temps de calcul tres court (habituellement 
moins de 30 secondes) tout en refletant bien le comportement en ecrouissage du lien, 
l'effet P-A, les types de connections et la geometrie du cadre. Cependant, le 
comportement inelastique des diagonales et des colonnes n'est pas exact puisque le 
flambement et/ou deversement de ces membrures n'est pas considere. Ce modele a ete 
utilise pour tous les signaux et a servi a obtenir la plupart des resultats du chapitre 6. 
4.2 Modele DRAIN-2DX 
Un modele congu dans le logiciel Drain-2DX (Prakash et al, 1993) a egalement 
ete analyse. Comme pour le modele ANSR-1, ce second modele represente la moitie 
de la structure, soit l'aire tributaire reprise par un CCE. Le logiciel DRAIN-2DX a ete 
employe dans de nombreuses etudes sur les CCE, par exemple Richards et Uang 
(2003) ainsi que Rossi et Lombardo (2007). Ce logiciel, tout comme ANSR-1, a ete 
developpe a l'Universite Berkeley, Californie. H offre sensiblement les memes 
possibilites d'analyse que ANSR-1, mais comporte certains elements supplementaires, 
dont un element ayant une longueur nulle. Les principales raisons d'avoir utilise ce 
logiciel est sa capacite de fonctionner sous le systeme d'exploitation Windows ainsi 
que de se comparer au grand nombre d'etudes de CCE anterieures realisees sur ce 
logiciel. Une comparaison sommaire a ete effectuee par rapport aux resultats obtenus 
avec ANSR-1 afin de valider son efficacite. 
Lors de la modelisation, la seule difference significative avec le modele ANSR-
1 est la construction de l'element lien. Contrairement a ANSR-1, DRAIN-2DX ne 
comporte pas un element lien integre. Tel que vu a la section 2.1.2, trois ressorts 
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bilineaires en parallele d'une longueur nulle a chaque extremite du lien sont 
necessaires pour modeliser la courbe multilineaire comportant trois plateaux de 
plastification en cisaillement. L'element lien utilise a ete celui propose par Richards et 
Uang (2003), tel que montre a la Figure 2.5. Rappelons que cette modelisation 
modifiee ne simule que l'ecrouissage en cisaillement, simplification valide 
uniquement pour des liens courts. La Figure 4.4 indique les rigidites a attribuer aux 
trois ressorts bilineaires afin d'obtenir le comportement global souhaite et sont comme 
suit (Richards et Uang, 2003): 
kv2 = 0.03kvi (4.1) 
kv3 = 0.015^ (4.2) 
kv4 = 0.002Jfe,7 (4.3) 
ou kj = 2GAvle et Av est l'aire en cisaillement de la poutre (Awd). Les valeurs Vi, 
V2 et V3 represented les trois plateaux de plastification en cisaillement. Ces valeurs 
seront specifiees a la section 4.4 
En resume, la modelisation sous Drain-2DX est tres similaire a celle sous 
ANSR-1 a l'exception de l'element lien. La modelisation et les limitations des autres 
elements sont par contre identiques. Le temps de resolution est semblable, mais 
rappelons que Drain-2DX a l'avantage de fonctionner sous le systeme d'exploitation 
Windows. 
4.3 Modele OpenSees 
4.3.1 Introduction au logiciel OpenSees 
Une troisieme modelisation a ete effectuee avec le logiciel OpenSees - Open 
System for Earthquake Engineering Simulation (Mazzoni et al, 2007). OpenSees est 
un logiciel base sur la methode des elements finis, tout comme ANSR-1 et Drain-
2DX. Ce logiciel permet de modeliser le comportement des systemes lineaires ou non 
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lineaires soumis a des charges statiques ou dynamiques. La base du logiciel a ete 
developpee par le Pacific Earthquake Engineering Research (PEER). II s'agit d'un 
code ouvert (open source), ce qui permet l'integration de nouvelles composantes et 
donne lieu a un logiciel qui est en constante progression tant au niveau des materiaux, 
elements et methodes d'analyse. Le code est disponible a 
http://opensees.berkeley.edu. 
Les elements disponibles dans OpenSees sont les suivants: 
o Element treillis 
o Element poteau/poutre elastique 
o Element poteau/poutre non lineaire 
o Element de longueur nulle 
o Element plaque 
o Element solide (brick) 
o Connexion poteau/poutre 
Seulement les elements utilises dans ce projet seront decrits ici, soit l'element 
poteau/poutre elastique, poteau/poutre non lineaire et l'element de longueur nulle. 
L'element poteau/poutre elastique est utilise pour les membrures qui demeurent 
elastiques lors du chargement. Les caracteristiques de cet element en trois dimensions 
dependent des modules du materiau (module d'Young et de cisaillement), l'aire de la 
section, les moments d'inertie selon les deux axes locaux et en torsion. Cet element a 
ete utilise dans cette etude afin de modeliser les extensions rigides des membrures. 
L'element de longueur nulle est utilise afin de reproduire une relation force-
deformation entre des DDL de deux nceuds situes aux memes coordonnees. Dans ce 
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projet, l'element de longueur nulle a ete utilise pour modeliser les plaques des 
goussets, les epissures des colonnes gravitaires, le comportement non lineaire de la 
poutre dans la partie du lien et les connexions rotulees que Ton retrouve entre les 
poutres et les colonnes et au bas des diagonales, tel que montre a la Figure 1.1a. Ces 
connexions rotulees sont modelisees en utilisant un element ressort rotationnel de 
longueur nulle dont seule la rotation autour de l'axe normal au plan du cadre est 
permise. Les caracteristiques de l'element dependent du materiau prealablement defini 
ainsi que de l'orientation locale de l'element concerne. 
L'element poteau/poutre non lineaire disponible dans OpenSees peut etre 
definie en force controlee : 
o nonlinearBeamColumn (la plasticite est distribute le long de l'element) 
o beamWithHinges (la plasticite est concentree sur des rotules d'une longueur 
predeterminee aux extremites avec une partie elastique entre ces rotules) 
ou en deplacement controle : 
o dispBeamColumn (la plasticite est repartie selon une distribution lineaire) 
L'avantage principal de l'element en force controlee par rapport a celui en 
deplacement controle est la possibilite d'utiliser un seul element pour representer le 
comportement d'une membrure poteau/poutre. 
Une des particularites d'OpenSees est que pour les elements non lineaires on 
doit choisir independamment la discretisation de l'element en section et le 
comportement du materiau qui lui est associe. La Figure 4.5 montre la modelisation 
typique d'un element non lineaire, qui est construite a partir du type d'element, la 
section et le materiau voulu. II est done possible de raffiner la modelisation a 
plusieurs niveaux, et ce de facon independante. 
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Les caracteristiques des elements nonlinearBeamColumn dependent du nombre 
de points d'integration le long de 1'element, du type de section, du materiau et de 
transformation de coordonnees prealablement determines, du nombre maximum 
d'iterations et de la tolerance requise pour satisfaire la compatibilite de l'element. 
L'integration le long de l'element suit la loi de quadrature de Gauss-Lobatto, qui 
considere deux points d'integration aux extremites de l'element. 
Les caracteristiques du segment central de l'element beamWithHinges, qui est 
considere comme lineaire elastique, dependent des memes proprietes que l'element 
poteau/poutre elastique. Aux extremites des elements, les caracteristiques sont les 
memes que celles de l'element nonlinearBeamColumn, en plus de specifier la 
longueur de la rotule plastique a chaque extremite. 
OpenSees comprend plusieurs types de sections : une section elastique (decrite 
par les modules des materiaux, l'aire de section et les moments d'inertie), une section 
plaque, une section membrane et une section fibre. La derniere est decomposee en de 
petites sous-sections (fibres). Chaque fibre a une deformee axiale obtenue en 
supposant que la section demeure plane sous le chargement. La contrainte 
correspondant a cette deformation depend des proprietes du materiau specifie pour la 
fibre. Le comportement global de la section est obtenu en integrant la reponse de 
chaque fibre pour obtenir l'effort axial et les moments de flexion agissant sur la 
section. La decomposition de la section en fibres peut se faire automatiquement 
lorsque celle-ci est composee de formes simples et regulieres ou en fibres specifiees 
individuellement. Pour les elements nonlinearBeamColumn et beamWithHinges, le 
type de section utilise dans ce projet est une section fibre. 
Les materiaux utilises couramment dans OpenSees sont les suivants : 
o Materiau elastique (elastique, elastique-plastique ou elastique sans tension) 
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o Materiau avec ecrouissage: comprend une combinaison lineaire 
d'ecrouissage cinematique et isotropique 
o Materiau beton (resistance nulle en traction (ConcreteOl), resistance en 
traction lineaire (Concrete02) ou resistance en traction non 
lineaire(Concrete03)) 
o Materiau acier (resistance bilineaire avec ecrouissage (SteelOl) ou modele de 
Giuffre-Menegotto-Pinto(Steel02)) 
o Materiau hysteretique 
o Materiau visqueux 
II est egalement possible de combiner plusieurs materiaux (du meme type ou 
non) afin de les faire agir en parallele ou en serie. 
4.3.2 Modelisation de l'element lien 
Le comportement non lineaire de l'element lien premierement ete realise de 
facon identique au modele DRAIN-2DX (section 4.2), soit a partir de trois ressorts 
bilineaires de longueur nulle aux extremites et d'une poutre elastique dans la partie 
centrale (voir Figure 2.5). Afin d'obtenir un comportement bilineaire, l'element de 
longueur nulle a ete associe a un materiel avec ecrouissage. Ce materiel est fonction 
de la rigidite initiale, de 1'amplitude de la deformation plastique, ainsi que du module 
d'ecrouissage. Les rigidites a attribuer sont definies par les equations 4.1 a 4.3. Elles 
dependent de l'aire en cisaillement de la poutre, de la longueur du lien et du module 
de cisaillement de l'acier. On reproduit ainsi le comportement multilineaire global 
montre a la Figure 4.4. Les valeurs des deformations plastiques employees seront 
definies a la section 4.4. 
Une seconde modelisation de l'element lien a ete etudiee en remplagant le 
systeme de ressorts bilineaire par un seul ressort auquel on a assigne un materiau 
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d'acier Steel02, soit le modele de Giuffre-Menegotto-Pinto. L'avantage de cette 
modelisation est de reproduire plus fidelement les zones de transition entre les 
regimes elastique et plastique en cisaillement qu'avec trois plateaux distincts. La 
partie elastique centrale du lien demeure inchangee. La rigidite elastique specifiee 
dans le materiel Steel02 est egale a 2GAvle. Une approche iterative a ete utilisee pour 
calibrer adequatement les parametres decrivant le comportement plastique du materiau 
Steel02 afin d'obtenir un comportement d'ecrouissage semblable a ce qui a ete 
observe dans les essais realises par Okazaki et al. (2005). L'effort de plastification a 
ete pose egal a Vpr = 0.55AYRyFy ou RyFy = 385 MPa. Les sections 4.4 et 4.6 montrent 
la calibration de cet element et une comparaison entre cette modelisation et celle 
realisee avec les ressorts bilineaires. 
Puisque cette modelisation de l'element lien par des ressorts bilineaire est 
relativement simple et qu'il a ete utilise dans plusieurs etudes avec succes, aucun 
nouveau developpement de cet element n'a ete apporte dans cette recherche. Par 
contre, une calibration de l'element a ete realisee afin de s'assurer que cet element 
reflete bien les experimentations. 
4.3.3 Modelisation des poutres et diagonales 
Cette sous-section et celle qui suit ont ete principalement adaptees des travaux 
de Carmen Izvernari Bara (Izvernari, 2007). Charles-Philippe Lamarche, candidat au 
Ph.D a l'Ecole Polytechnique de Montreal, a egalement participe a son elaboration. 
Aguero et al. (2006) et Izvernari (2007) a realise une serie d'analyses 
temporelles non lineaires sur OpenSees afin d'evaluer la performance sismique 
globale de contreventement « split-X » en acier de deux a seize etages, situes a 
Victoria, Canada. Lors de cette etude, Izvernari a realise plusieurs etudes 
parametriques afin de determiner le niveau de precision necessaire a apporter a 
l'element poteau/poutre inelastique de ces cadres. Les principaux facteurs a considerer 
sont: l'efficacite de l'element employe, le type de section a utiliser et ses 
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caracteristiques, le nombre de points d'integration par element et, finalement, le type 
et les caracteristiques du materiau a employer. 
Deux series d'etudes parametriques ont permis de determiner qu'un element 
sous force controlee permet d'obtenir des resultats precis pour un nombre plus limite 
d'elements, ne, et de fibres, rif, par section. La section decoupee par fibres fut la seule 
qui permettait de bien representer le comportement non lineaire d'une membrure. Ces 
etudes ont permis de determiner que huit elements par membrure et seize fibres par 
section permettent d'obtenir de resultats satisfaisants pour un temps de calcul 
raisonnable. Par contre, le nombre de points d'integration par element, nt, n'avait que 
peu d'influence et a ete fixe a trois. Un materiau d'acier Steel02 (Giuffre-Menegotto-
Pinto) a ete employe, ce qui permet une meilleure representation que modele d'acier 
bilineaire. La comparaison de ces modeles de materiau d'acier est presentee a la 
Figure 4.6. 
Finalement, Izvernari a compare sa modelisation de membrure a des essais 
cycliques realises sur des diagonales par Tremblay et al. (2003). Les resultats ont ete 
tres concluants. On peut alors conclure que 1'element nonlinearBeamColumn tel que 
calibre par Izvernari represente bien le comportement hysteretique axial. De plus, en 
imposant une deformation hors plan initiale ainsi qu'en modelisant de fagon adequate 
la resistance de la plaque de gousset (voir plus bas), on reussit a bien reproduire le 
comportement hysteretique moment-rotation de la plaque de gousset ainsi que la 
reponse hors-plan de la membrure. 
Cet element poteau/poutre inelastique a ete utilise pour modeliser le 
comportement des poutres hors lien et des diagonales du CCE. Quoique de loin 
superieur a des modeles empiriques ou semi-empiriques, pour lesquels des resultats de 
tests specifiques sont necessaries pour reproduire adequatement le comportement 
d'une membrure, cette modelisation comporte certaines limitations. En effet, elle ne 
permet pas de produire les effets de voilement local et la fracture de la membrure. Une 
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etude detaillee sur 1'impact de ces phenomenes est effectuee au chapitre 7. La 
modelisation typique de cet element nonlinearBeamColumn est montree a la Figure 
4.7. 
Afin de bien reproduire le comportement des connexions aux extremites des 
diagonales, un dimensionnement des plaques de gousset a ete realise. Les plaques de 
gousset ont ete dimensionnees avec de l'acier constitue d'une limite elastique, Fy = 
300 MPa. Leur epaisseur est determinee de fagon a ce que Cf/Cr + Mf/M,p < 1.0, ou Cf 




Dans le calcul de Cr, A = tgbw, ou tg est 1'epaisseur de la plaque de gousset. A la 
suite de ces calculs, t8 varie entre 14 mm au toit et 20 mm au premier niveau. 
La modelisation de la plaque de gousset est presentee a la Figure 4.8. Elle est 
composee d'un element (une rotule) de longueur nulle entre l'extremite de la 
diagonale et le point de retenue (fin de l'extension rigide), permettant ainsi aux rotules 
plastiques de se developper dans le gousset lors du flambement hors plan des 
diagonales. La rotule a ete modelisee par des elements rotationnels. Les ressorts 
rotationnels sont orientes selon l'axe local de la diagonale et leurs rigidites sont 
representatives de la rigidite en plan et hors plan de la plaque de gousset. Des 
extensions rigides ont ete considerees entre l'intersection centre a centre de la poutre 
et de la colonne et le debut de la diagonale. Leur longueur a ete determinee a chaque 
etage selon la geometrie des membrures et de la plaque de gousset. Ces extensions 
rigides ont ete modelisees par l'element poteau/poutre elastique avec une rigidite et 
une resistance infinies. On a assigne aux elements de longueur nulle liant les 
extensions rigides et les diagonales des rigidites et une resistance en flexion et en 
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torsion. Les rigidites en flexion hors plan et en torsion de la plaque de gousset ont 
respectivement ete calculees par les equations : 
El 
Cfp = 1 . 5 — (flexion) (4.6) 
CI 
Ct= (torsion) (4.7) 
Dans ces equations, I et J sont les moments d'inertie flexionnel et torsionnel de 
la plaque de gousset, calcules a partir de tg et bw. La capacite flexionnelle du gousset a 
ete prise egale a : 
MrP=\
bj'Fy (4-8) 
Ces equations supposent une longueur libre du gousset egale a 2tg aux 
extremites des diagonales, comme cela est recommande pour les contreventements 
concentriques. La modele de Izvernari (2007) a ete developpe pour ce type de 
contreventement. Pour des fins de simplification, on a utilise ce meme modele dans 
cette etude, meme si la distance libre de 2ts n'est pas requise pour les assemblages des 
diagonales des CCE. L'erreur induite est supposee faible. Pour la flexion dans le plan 
des goussets, on a suppose une resistance et une rigidite infinies. 
Pour les poutres, une extension rigide d'une longueur egale a la demi-
profondeur de la colonne a ete introduite a partir du point d'intersection de la colonne. 
La modelisation est la meme que dans le cas de diagonales, soit avec l'element 
poteau/poutre elastique avec rigidite et resistance infinies en flexion. 
Meme si les membrures des CCE sont orientees selon un seul plan, un modele 
tridimensionnel des CCE a ete utilise afin de representer la deformation initiale hors 
plan et le flambement hors plan des diagonales. Une deformee demi-sinusoi'dale a ete 
employee pour representer la deformee initiale des diagonales. L'amplitude de cette 
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deformee au centre des diagonales, So, a ete ajustee iterativement jusqu'a ce que la 
resistance a la compression des diagonales soit egale acelle prevue par la norme 
CSA-S16. La deformee initiale hors plan obtenue varie de 17300 a L/450 en fonction 
des diagonales, ou L est la longueur nette de la diagonale. Cette valeur est plus elevee 
que la limite de deformee initiale de L/500 contenue implicitement dans la norme 
CSA-S16. Une raison pouvant expliquer les valeurs plus elevees lors des calculs est 
que les contraintes residuelles ne sont pas incluses dans la modelisation des 
diagonales. 
4.3.4 Modelisation des colonnes 
Les colonnes du CCE ont ete modelisees avec un element 
nonlinearBeamColumn semblable aux poutres et diagonales, mais employe avec un 
materiel Steel02 legerement modifie afin de tenir compte des contraintes residuelles 
dans la membrure. En effet, Lamarche et Tremblay (2008) ont modifie le materiel 
Steel02 inclus dans OpenSees afin de pouvoir inclure l'effet des contraintes 
residuelles. Pour une section W, le patron de contraintes residuelles adopte est montre 
a la Figure 4.9. La variation de contraintes est lineaire sur la largeur des semelles avec 
une valeur maximale en compression aux extremites et une valeur maximale en 
tension au centre. Dans Fame, on suppose une contrainte constante en tension. Tel que 
montre a la Figure 4.9, le nombre de fibres a ete augmente de 16 a 50 (20 dans chaque 
semelle et 10 dans l'ame), afin de bien representer ce patron de contraintes. Puisque 
les contraintes residuelles ne sont pas les memes a chacune des fibres, il faut done 
creer autant de materiaux Steel02 que de fibres, en specifiant la contrainte residuelle 
pour chacune d'elles. Des simulations de chargement non lineaire a echelle reelle de 
colonnes ont ete realisees par Lamarche et Tremblay (2008) pour differents 
elancements et comparees a des experimentations au laboratoire. Les resultats obtenus 
demontrent que cette modelisation avec contraintes residuelles predit bien le 
flambement et le comportement post-flambement des colonnes. Cette modelisation a 
ete employee pour les colonnes des CCE. Une deformation demi-sinusoidale initiale 
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en plan egale a L/500 a ete imposee aux colonnes puisque dans ce cas, les contraintes 
residuelles sont tenues en compte. 
Les colonnes du CCE ont ete modelisees comme rotulees a la base, tout comme 
les colonnes de gravite. Un niveau de sophistication supplemental est present dans 
ce modele car on a represents chaque type de colonnes de gravite pour considerer les 
effets P-A, au lieu d'une seule colonne. Le comportement non lineaire des colonnes 
externes justifie la modelisation des differents types de colonnes de gravite et permet 
alors d'obtenir une representation plus realiste des effets P-A. Le degre de liberte 
horizontal a ete fixe entre les nceuds des colonnes de gravite et ceux des colonnes 
adjacentes du contreventement. Les effets P-A ont ete pris en compte en utilisant la 
formulation corotationnelle, qui permet de transformer la rigidite et les efforts des 
elements de leur systeme d'axe local au systeme d'axe global. Trois types de colonnes 
de gravite ont ete dimensionnes : celles aux coins du batiment, celle du perimetre et 
les colonnes d'interieures. Ces colonnes sont respectivement au nombre de deux, six 
et quatre pour une moitie de batiment, l'aire tributaire correspondant a chaque CCE. 
Une continuite parfaite a ete considered pour les epissures des colonnes du 
contreventement. Les colonnes de gravite, considerees continues sur deux etages, ont 
quant a elles ete modelisees avec un ressort rotationnel de longueur nulle afin de 
reproduire l'epissure a chaque changement de section. Pour les poteaux flechis autour 
de leur axe fort (le cas dans ce projet), la rigidite flexionnelle de l'epissure est definie 
par l'equation 4.9 et autour de l'axe faible par l'equation 4.10 : 
Cx_xJ^L (4.9) 
C T = i . ^ L (4.10) 
32 L„ 
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Dans ces equations, Lv est la distance verticale entre les deux premieres rangees 
de boulons de l'epissure (90 mm) et Azpijce = bftspuce, ou bf est la largeur de l'aile de la 
colonne et tspuce l'epaisseur de la plaque d'epissure. 
L'element beamWithHinges fut employe pour modeliser cette piece puisque 
Ton s'attend a peu de plastification. Cet element permet egalement de reduire le temps 
de calcul de l'analyse. II s'agit d'un element de type poutre elastique avec un 
comportement inelastique en flexion concentre aux deux extremites. Sa representation 
simplifiee est montree a la Figure 4.10. Izvernari (2007) a calibre cet element lors de 
son etude. Elle a demontre qu'un seul element (ne = 1) etait suffisant et que la rotule 
plastique pouvait etre decrite par une section fibre identique a celle utilisee pour un 
nonlinearBeamColumn (decoupee en seize fibres). Pour cet element, le nombre de 
points d'integration par element (n,-) n'est pas a specifier. La longueur de la rotule 
plastique a chaque extremite de l'element a ete fixee a la profondeur de la membrure, 
comme suggerer par Izvernari (2007). La partie centrale elastique est fonction des 
modules du materiel, de l'aire de la section et des moments d'inertie de la membrure. 
Izvernari a demontre que cet element represente bien les courbes d'interaction 
moment/effort axial defini par la norme d'acier CSA-S16. 
La Figure 4.11 montre la representation simplifiee du modele OpenSees qui a 
ete developpee. On y indique le type d'element utilise, la localisation des extensions 
rigides, les ressorts de longueur nulle ainsi que les colonnes de gravite. 
4.4 Calibration de l'element lien 
La modelisation de l'element lien a ete decrite en detail a la section 2.1.2. 
Rappelons que Richards et Uang (2003) proposent de modeliser le lien par une poutre 
lineaire centrale de la longueur du lien. Cette poutre n'a aucune deformation en 
cisaillement et possede une rotule flexionnelle a chaque extremite calibree de fagon a 
atteindre la plastification a un moment egal au plastique moment probable de la 
membrure constituant le lien. A chaque extremite du lien se trouvent egalement trois 
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ressorts bilineaires de longueur nulle qui agissent en parallele. Ces ressorts servent a 
reproduire le comportement non lineaire de plastification en cisaillement du lien. 
Cette modelisation a ete utilisee car elle permettait des ajustements par rapport a la 
rigidite elastique de 1'element propose par Ramadan et Ghobarah (1995). Le retrait de 
la plastification multilineaire en flexion dans ce modele n'est pas problematique 
puisque les liens etudies dans cette etude sont courts. On s'attend par le fait a un 
comportement inelastique des liens dicte essentiellement par le cisaillement. 
La calibration minutieuse des rigidites et valeurs de plastification de ces ressorts 
est primordiale afin de refleter adequatement les comportements theorique et 
experimental du lien. Ramadan et Ghobarah (1995) ainsi que Richards et Uang (2003) 
ont propose leurs valeurs de deformations plastiques ainsi que la rigidite associee a 
ces deformations en fonction des donnees experimentales disponibles lors de leurs 
etudes. Notons que Ramadan et Ghobarah ont effectue leur calibration a partir de 
plusieurs etudes anterieures, dont celles de Hjelmstad et Popov (1983), Kasai et Popov 
(1986) ainsi que de Ricles et Popov (1987a). Les calibrations de Richards et Uang 
(2003) ont ete basees sur les travaux de Okazaki et al. (2005). 
La calibration utilisee lors de cette etude a egalement ete effectuee en fonction 
des essais experimentaux sur les liens isoles d'Okazaki et al. (2005). Un modele 
OpenSees incorporant l'element lien a ete developpe afin de reproduire leur montage 
experimental. Ce montage est montre a la Figure 4.12. La calibration a ete effectuee 
afin de confirmer celle realisee par Richards et Uang (2003). Onze liens courts des 
essais ont ete selectionnes pour la calibration, provenant de sections W 10x19, 
W10x33, W10x68, W16x36 et W18x40 formees d'acier de nuance ASTM-A992. Les 
valeurs uniques de plastification theorique ont ete ajustees de facon iterative afin de 
refleter le comportement experimental de ces sections. Avant de debuter les iterations, 
les valeurs de rigidite kj a k.4 de la Figure 4.4 ont ete fixees a celles utilisees par 
Richards et Uang , soit: kvl = 2GAv/e, kV2 = 0.03, kv3 = 0.015 et kV4 = 0.002. Apres avoir 
calibre les onze liens, une mediane des valeurs pour les trois plateaux de plastification 
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a ete realisee pour en arriver a des valeurs finales. Les valeurs arrondies sont de 
1.0V, 1.20ypretl.35y^. 
Les valeurs de calibration de toutes les etudes sont presentees au Tableau 4.1. 
Seule la calibration effectuee par Ramadan et Ghobarah (1995) contient des valeurs 
concernant la flexion puisque les ressorts flexionnels ont ete remplaces par une rotule 
plastique dans le modele de Richards et Uang (2003). On remarque dans ce tableau 
que les valeurs de plastification en cisaillement sont semblables entre les trois etudes. 
La difference est surtout due a la nomenclature : Richards et Uang ont note leurs 
valeurs selon la resistance nominale (Vp = 0O.55AvRyFyou 0Ry = 1.0) tandis qu'elles 
sont inscrites selon la resistance probable (Vpr = 0O.55AvRyFy ou 0Ry = 1.1) dans les 
deux autres etudes. En divisant les valeurs nominales de Richards et Uang par le 
facteur de limite elastique probable (Ry = 1.1), les plateaux de plastification 
deviennent 1.00, 1.18 et 1.36^,-. Ces valeurs sont alors semblables a ceux des deux 
autres etudes. La legere difference dans les deuxieme et troisieme plateaux de 
plastification provient probablement du type d'acier utilise lors des experimentations 
qui ont servis a faire la calibration. L'acier etait du type ASTM-A36 (Fy = 300 MPa) 
pour la calibration de Ramadan et Ghobarah et du type ASTM-A992 (Fy = 345 MPa) 
pour Richards et Uang ainsi que cette etude. En fonction de ces valeurs de 
deformations plastiques et des rigidites globales kj a &*, il est possible de definir les 
caracteristiques individuelles des ressorts afin d'obtenir le comportement global 
souhaite de la Figure 4.4. 
La Figure 4.13 compare les resultats analytiques du modele de lien avec 
materiel bilineaire utilise lors de cette etude et les resultats experimentaux de Okazaki 
et al. pour trois des onze liens analyses. Notons qu'une correlation similaire est 
observee pour tous les autres liens. On remarque que la plastification initiale est 
representative des experimentations. Ceci n'est pas surprenant puisque la valeur 
initiale de plastification a ete fixee a 1.0Vpr. Les valeurs maximales en cisaillement 
correspondent bien aux valeurs experimentales, mais les valeurs intermediaires sont 
69 
generalement plus faibles. Cette difference est attribute a la representation lineaire de 
l'ecrouissage entre les trois plateaux de plastification et que cet ecrouissage est 
represente seulement par trois plateaux. Les valeurs intermediaires de cisaillement 
entre les plateaux de plastification sont done sous-estimees par cette representation 
lineaire. La correlation serait sans doute meilleure si le nombre de plateaux modelises 
etait plus eleve. Cependant, Futilisation de cette modelisation ne devrait pas avoir 
d'impact sur la sur-resistance maximale du lien et par le fait meme sur les efforts 
maximums imposes aux autres membrures du CCE. 
Afin d'obtenir un comportement plus graduel de la plastification en 
cisaillement, une seconde modelisation du lien a ete developpee. Comme explique a la 
section 4.3.2, cette modelisation de lien sur OpenSees se distingue par l'utilisation du 
materiau Steel02 associe a un seul ressort au lieu des trois ressorts bilineaires du 
modele precedent. Cette modelisation ne peut malheureusement pas etre integree dans 
les logiciels ANSR-1 et DRAIN-2DX puisqu'aucun materiau de ce type (modele de 
Giuffre-Menegotto-Pinto) n'est disponible dans ces logiciels. La valeur de 
plastification initiale a ete definie a 1.0 Vpr. Les memes onze liens des essais d'Okazaki 
et al ont ete reutilises afin de calibrer les parametres du materiau Steel02. Apres 
iterations, les parametres de materiau pour l'element sont: un ratio d'ecrouissage 
cinematique, b = 0.0045, des ratios d'ecrouissage isotropique, aj = a^ = 0.12 et #2 = <*4 
= 7 et des parametres qui controlent la transition entre les parties elastique et 
plastique, Ro = 22, cRj = 0.925 et ci?2 = 0.15. Ces valeurs represented la mediane des 
parametres obtenus lors de la calibration des onze liens. On compare a la Figure 4.13 
les resultats analytiques de cette nouvelle modelisation de lien aux resultats 
experimentaux des liens 1C, 4C et 12-SEV testes par Okazaki et al (2005). On 
remarque immediatement que le comportement general est beaucoup mieux reflete par 
cette modelisation qu'avec celle constitute de ressorts bilineaires. La transition est 
plus fluide tout en ayant des valeurs representatives de cisaillements intermediaires et 
extremes. Afin d'evaluer l'impact de la modelisation du lien sur le comportement 
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global du CCE, une etude comparative des deux modelisations est presentee a la 
section 4.6. 
4.5 Considerations supplementaires communes aux trois logiciels 
4.5.1 Masses sismiques et charges de gravite 
Les masses sismiques ont ete definies a la section 3.2.1 et sont egales a la charge 
morte (en reduisant le poids des partitions a 0.5 kPa) et 25 % de la surcharge de neige. 
Celles-ci ont ete appliquees horizontalement aux noeuds du contreventement en 
fonction de la longueur tributaire de ces nceuds sur le cadre. La Figure 4.14 illustre la 
position des masses sismiques concentrees sur le cadre. On indique egalement la 
proportion de la masse de l'etage pour chacun des noeuds, qui est 23.1% pour les 
nceuds reliant les colonnes (masses mi, irr? et ms), et de 26.9 % pour les nceuds reliant 
la diagonale a la poutre (irb, rru et m6). 
Pour chaque analyse effectuee, deux etapes ont ete necessaires afin d'appliquer 
les charges aux modeles. En premier lieu, un patron de charge statique a ete soumis a 
chaque nceud du CCE et des colonnes P-A afin d'appliquer les charges de gravite sur 
la structure. Les charges de gravite utilisees selon la combinaison 1.0D+0.5L+0.25S 
(voir section 2.2.2) ont ete appliquees directement sur le CCE en fonction de son aire 
tributaire. De plus, les charges de gravite associees a la moitie de la structure (moins 
celles reprise directement le CCE) etaient appliquees aux colonnes P-A afin de tenir 
des effets de second ordre. Rappelons que le deplacement horizontal des nceuds des 
colonnes de gravite a ete lie a celui du nceud de la colonne P-A pour simuler l'effet de 
diaphragme rigide du plancher. Une fois 1'analyse terminee, les charges de gravite 
sont considerees comme constantes et le temps est defini a 0. 
Ensuite, un second patron de charge temporel, represente par un mouvement 
sismique (accelerogramme) a ete utilise afin d'appliquer l'excitation sismique. Ce 
second patron de charge a ete applique aux nceuds au sol. 
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4.5.2 Amortissement 
Ricles et Popov (1994) ont demontre que d'introduire de 1'amortissement 
visqueux dans l'element lien peut entrainer une sur-resistance trop elevee des liens. 
Ceci implique que des efforts trop eleves sont introduits dans les autres membrures du 
CCE. En ce sens, ils proposent d'utiliser pour les CCE un amortissement non 
proportionnel au lieu de 1'amortissement de Rayleigh traditionnel. Ceci consiste a 
introduire que de 1'amortissement selon la masse pour l'element lien tandis que 
1'amortissement de Rayleigh est applique aux autres membrures. L'amortissement de 
Rayleigh est alors defini comme suit: 
C = coM+C]K^ (4.11) 
Dans l'equation 4.11, M est la matrice de masse et K^ la matrice de rigidite 
initiale, qui inclue toutes les membrures sauf les liens. Les coefficients de masse et de 
rigidite proportionnels, Co et cj, peuvent etre evalues en imposant un amortissement 
fixe selon deux modes de vibration. Dans le cadre de cette etude, un amortissement 
correspondant a 3 % de 1'amortissement critique dans le premier et le troisieme modes 
de vibration a ete considere. Ceci est en accord avec les etudes de Ricles et Popov 
(1994), Rossi et Lombardo (2007) et Koboevic et Redwood (1997). Les facteurs c0 et 
cj sont determines par les equations suivantes : 
c0=—^—(fflflfiO (4.12) 
coa+coh 
- - 2 ^ (4.13) 
*> a +^ 
ou £ est 1'amortissement souhaite et coa et a>b sont les frequences de la structure 
selon les modes a et b. 
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4.5.3 Algorithme de resolution et pas de temps 
La methode de resolution choisie pour 1'integration numerique lors de 1'analyse 
temporelle non lineaire est celle de 1'acceleration moyenne de Newark. Les valeurs 
des parametres d'integration sont done /? = 0.25, y = 1/2 et S = 0. Cette methode a 
l'avantage d'etre inconditionnellement stable et ainsi ne causer aucun amortissement 
numerique. 
Le pas de temps lors des analyses temporelles a ete fixe au plus petit du pas de 
temps de l'accelerogramme etudie ou 0.01 s. Les pas de temps des accelerogrammes 
selectionnes varient de 0.005 a 0.02 seconde (voir chapitre 5). Des analyses 
preliminaires ont permis de montrer que de reduire davantage le pas de temps 
n'affecte pas significativement les resultats. Ceci est appuye par le fait qu'en general, 
un pas de temps inferieur ou egal a un dixieme de la periode correspondante au mode 
representatif le plus eleve du batiment est suffisant (Leger, 2006). On peut 
habituellement considerer ce nombre de modes representatifs egal au nombre d'etages 
du batiment. Dans le cas des batiments de trois etages, celui le plus rigide est la 
structure VCR3 avec une periode fondamentale calculee par STAAD Pro de 0.60 
seconde et un troisieme mode de vibration de 0.17 seconde. Pour les batiments de huit 
etages, la structure la plus rigide est la VCR8 avec une periode fondamentale de 1.57 
seconde et un huitieme mode de vibration de 0.12 seconde. Le pas de temps maximal 
devrait alors etre de 0.012 seconde (0.12/10). Puisque cette valeur est superieure au 
plus petit du pas de temps de l'accelerogramme ou 0.01 seconde, le pas de temps 
utilise pour les analyses est done satisfaisant. 
4.6 Comparaison des modelisations 
Les differentes modelisations ont ete comparees en trois etapes : premierement 
par la periode fondamentale des structures, ensuite par une analyse statique selon les 
forces de dimensionnement prescrites par le CNBC 2005, et finalement en effectuant 
des analyses inelastique temporelles. 
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Le Tableau 4.2 presente la periode fondamentale des quatre structures etudiees 
(VCR3, MTL3, VCR8 et MTL8) selon les quatre logiciels employes (STAAD Pro, 
ANSR-1, Drain-2DX et OpenSees). Les valeurs des periodes sont tres semblables, 
comme le prouve la difference maximale de 5 % entre deux modeles pour une meme 
structure. Ceci signifie que la prediction du modele STAAD Pro, utilise lors du 
dimensionnement, est confirmee par les trois autres logiciels. 
Une seconde comparaison a ete effectuee en appliquant les forces de 
dimensionnement prescrites par le CNBC 2005 a chacune des structures. Ces forces 
de cisaillements lateraux et leur distribution en fonction des etages ont ete definies a la 
section 3.2.2. Les efforts et deplacements obtenus dans les membrures ont permis de 
comparer le comportement elastique des quatre structures. Encore une fois, une tres 
bonne correlation a ete obtenue. En effet, un ecart maximal de 5 % a ete observe entre 
les quatre modeles pour les efforts internes. L'ecart n'est que de 1.8 % en ce qui 
concerne le deplacement inter-etage. 
Finalement, une comparaison de la reponse inelastique des differents modeles a 
ete effectuee. Cette etude a ete realisee sur le bailment VCR3 pour 1'ensemble des 
accelerogrammes, calibres selon la methode hybride (voir chapitre 5 pour les 
caracteristiques et la calibration des accelerogrammes). Les deux analyses presentees 
dans cette section (accelerogramme W72701 et W65303) sont representatives de 
l'ensemble des analyses effectuees. Pour realiser cette comparaison, le deplacement 
inter-etage ainsi que le cisaillement, la rotation inelastique et la plastification des liens 
ont ete evalues. La Figure 4.15 illustre le cisaillement obtenu dans le temps pour les 
differentes modelisations. On remarque que les valeurs sont tres semblables peu 
importe la modelisation et ce pour les trois etages. On remarque toutefois que la 
modelisation avec ANSR-1 semble donner des valeurs extremes legerement plus 
elevees que les autres modelisations. Cette difference de cisaillement extreme n'est 
cependant jamais superieure a 7 %, ce qui est relativement faible. Ce cisaillement 
similaire se traduit egalement a la Figure 4.16, ou on montre les periodes de 
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plastification des liens (c'est a dire lorsque Vf > Vpr), qui sont semblables pour toutes 
les modelisations. L'apparition de la plastification est d'une simultaneity presque 
parfaite entre les modelisations. Le temps de plastification est legerement plus eleve 
pour la modelisation sous ANSR-1, mais demeure similaire aux autres modelisations. 
Au niveau des criteres de deplacement, tels les rotations inelastiques des liens et 
des deplacements inter-etages, cette similitude est cependant moins bien respectee. 
Comme on peut le remarquer a la Figure 4.17 et Figure 4.18, qui presentent 
respectivement les valeurs de rotations des liens et des deplacements inter-etages des 
differents modeles pour les signaux W72701 et W65303, ces parametres peuvent 
differer considerablement entre les modelisations pour un temps donne. Au niveau des 
rotations des liens, la divergence entre les modeles apparait habituellement a la suite 
de l'atteinte de la valeur extreme. Ceci ne pose aucun probleme puisque le choix de la 
membrure et le respect des normes de dimensionnement se font a partir de cette valeur 
extreme. De plus, apres l'atteinte de la valeur extreme en rotation, la tendance est 
habituellement bien respectee entre les modelisations, mais avec un certain ecart qui 
reste constant dans le temps. Encore une fois, les valeurs obtenues du logiciel ANSR 
sont souvent a l'extreme. Par contre, 1'interpretation est plus ardue au niveau des 
deplacements inter-etages, car dans ce cas, la valeur maximale est habituellement 
moins bien deTinie et peut se reproduire a plusieurs moments lors de 1'analyse. En 
general, la tendance entre les differentes modelisations est similaire meme si la 
modelisation ANSR-1 donne souvent lieu aux valeurs extremes. On remarque moins 
de decalage constant entre les modelisations que pour les deplacements inter-etages. 
II sera demontre au chapitre 6 que cet ecart dans les criteres de deplacement n'a 
pas une grande influence sur la reponse de l'ensemble des analyses. C'est la 
conclusion qui peut etre fait a l'aide de la Figure 6.3 et la Figure 6.4, qui indiquent les 
rotations des liens et les deplacements inter-etages medians pour l'ensemble des 
analyses effectuees sur le batiment VCR3. En effet, on y observe une difference 
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maximale de 0.015 radians au niveau des rotations des liens et de 0.1 %hs pour les 
deplacements inter-etages entre les modelisations affichant les valeurs extremes. 
II est interessant de remarquer que les deux modelisations donnant les reponses 
les plus similaires sont celles sur OpenSees avec un lien constitue de ressorts 
bilineaires et OpenSees avec un lien constitue d'un ressort associe a un materiel 
Steel02. Les resultats sont semblables meme au niveau des deplacements, ce qui laisse 
croire que le niveau superieur de modelisation du lien devant etre apporte par le 
materiau Steel02 ne se concretise pas par un niveau precision significativement plus 
eleve au niveau des resultats. Ceci peut s'expliquer par le fait que les differences au 
niveau des efforts de cisaillement intermediate obtenues par cette modelisation sont 
faibles par rapport aux efforts de cisaillement totaux. 
Cette comparaison sommaire permet de conclure que les modelisations avec les 
differents logiciels ont peu d'impact sur la reponse des liens. Lorsque la reponse 
temporelle est observee pour des analyses distinctes, les criteres de deplacement 
different cependant beaucoup plus. Par contre, la mediane des valeurs extreme 
demeure toutefois comparable lorsque ces criteres sont evalues pour un grand nombre 
d'analyses. Les types de modelisation, surtout ceux effectues sur OpenSees, avec 
l'ensemble des membrures pouvant subir des deformations plastiques, pourrait 
cependant avoir une importance cruciale si les membrures hors lien entre dans le 
domaine inelastique. Pour cette raison, les resultats au chapitre 6 porteront 
principalement sur la modelisation ANSR-1, produisant les valeurs extremes, avec des 
membrures hors lien qui sont elastiques, et la modelastion OpenSees. La modelisation 
avec Drain-2DX sera moins traitee puisqu'elle est tres semblable et n'apporte aucune 
sophistication supplemental par rapport a la modelisation ANSR-1. 
4.7 Resume 
Ce chapitre presentait la modelisation qui sera utilisee lors de 1'analyse sismique 
temporelle non lineaire des CCE. Trois logiciels ont ete employes : ANSR-1, Drain-
76 
2DX et OpenSees. Les modelisations sur ANSR-1 et Drain-2DX proposent un 
comportement lineaire des colonnes et des diagonales. Les poutres sont modelisees 
avec un comportement inelastique possible qui est initie selon une courbe 
d'interaction moment/effort axial qui ne tient compte que de la resistance de la 
section, et non du flambement et du deversement de la membrure. Le comportement 
inelastique est represents par une loi bilineaire. Une seule colonne de gravite a ete 
employee afin de modeliser les effets P-A. Le comportement multilineaire de 
1'element lien a ete modelise a l'aide de trois ressorts bilineaires pour la modelisation 
Drain-2DX (tel qu'explique au chapitre 2) et avec l'element integre dans le cas de la 
modelisation ANSR-1. La modelisation Drain-2DX a ete principalement utilisee en 
raison de son fonctionnement sous le systeme d'exploitation Windows, ce qui n'est 
pas possible avec la version de ANSR-1 utilisee dans cette etude. 
Une modelisation plus raffinee a ete developpee avec le logiciel OpenSees. 
Dans ce cas, toutes les membrures peuvent se deformer en regime inelastique, avec 
possibilite de flambement ou deversement dans le plan du CCE. Cet element non 
lineaire est divise en huit sections sur la longueur de la membrure et ces dernieres sont 
decoupees en seize fibres representees par un comportement d'acier suivant le modele 
de Giuffre-Menegotto-Pinto. Un modele tridimensionnel a ete effectue afin de tenir 
compte de la deformee initiale et du flambement hors plan des diagonales de meme 
que la rotation des plaques de gousset. Une modification du materiel d'acier (par 
Lamarche et Tremblay, 2008) a permis d'inclure les contraintes residuelles dans les 
colonnes du cadre, colonnes qui sont constitues de profiles W. Trois types de colonnes 
de gravite, soit celles des coins, du perimetre et les colonnes interieures ont ete 
modelises avec des epissures a chaque deux etages afin de tenir compte d'une fagon 
de plus realiste des effets P-A. Finalement, deux modelisations de l'element lien ont 
ete realisees dans ce logiciel : le meme qu'utilise sur Drain-2DX ainsi qu'une 
modelisation composee d'un seul element auquel on a assigne un materiau qui se 
comporte suivant le modele de Giuffre-Menegotto-Pinto. 
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La calibration des ressorts bilineaire constituant 1'element lien en cisaillement a 
ensuite ete effectuee a l'aide des essais realises par Okazaki et al. (2005). La 
calibration a ete comparee a celle utilisee dans 1'etude de Ramadan et Ghobarah 
(1995) ainsi que Richards et Uang (2003). Les trois plateaux de plastification en 
cisaillement de 1.0, 1.20 et 1.35 V,,,- obtenus sont semblables a ceux employes dans les 
autres etudes. Le second modele de lien realise dans OpenSees a ensuite ete calibre et 
compare a l'autre element lien. On remarque alors que le comportement isole du lien 
est beaucoup mieux reflete par ce second modele grace a une transition plus fluide 
entre les valeurs extremes d'efforts de cisaillement. Par contre, il a ete demontre par 
des analyses temporelles inelastiques que le comportement global d'un CCE est peu 
affecte par cette meilleure representation du lien. Ceci s'explique principalement par 
le fait que la difference entre les efforts de cisaillement intermediaire obtenu est faible 
par rapport aux efforts de cisaillement totaux. 
Pour les analyses, on a convenu d'utiliser un amortissemenf de Rayleigh non 
proportionnel de 3 % dans le premier et le troisieme modes de vibration. L'algorithme 
de resolution choisi est celui de Newark, avec acceleration moyenne et un pas de 
temps qui est le minimum de 0.01 seconde ou du pas de temps de l'accelerogramme. 
Finalement, une comparaison des periodes fondamentales, du comportement des 
structures obtenus d'analyses statiques sous les charges sismiques specifiers par le 
CNBC 2005 ainsi que par des analyses temporelles non lineaires ont permis de valider 
chacun des modeles par rapport aux autres. Les periodes fondamentales et le 
comportement elastique des cadres sont tres semblables entre tous les modeles. Les 
analyses inelastiques montrent que les modelisations avec les differents logiciels ont 
peu d'impact sur la reponse des liens. Une difference peut etre toutefois notable aux 
niveaux criteres de deplacement pour quelques analyses. Par contre, la mediane des 
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Figure 4.1 Geometrie de l'element poteau/poutre de ANSR-1 (Powell, 1993) 
Figure 4.2 Courbe d'interaction pour les elements poteau/poutre (Powell, 1993) 
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Figure 4.4 Simulation du comportement multilineaire de 1'element lien 
(Ramadan et Ghobarah, 1995) 
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Figure 4.5 Modelisation d'un element non lineaire (Mazzoni et al. 2007) 
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Figure 4.6 Modelisation de materiel acier (Izvernari, 2007) 
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Figure 4.8 Connexion a l'extremite des diagonales (Izvernari, 2007) 
(a) Connexion de diagonale typique (b) Modelisation de la diagonale avec un ressort 
rotationnel de longueur nulle 
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Figure 4.9 Patron de contraintes residuelles adopte (Lamarche et Tremblay, 2008) 
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Figure 4.10 Element beamWithHinges (Mazzoni et al. 2007) 
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Figure 4.11 Representation simplifiee du modele OpenSees pour le cadre de trois etages 
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Figure 4.13 Comparaison des resultats entre les experimentations realisees par Okazai et al. 
(2005) et les modeles theoriques de lien avec materiel bilineaire (ligne foncee) et avec le 
materiel Steel02 sur OpenSees (ligne pale) 
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Figure 4.15 Structure VCR3 : cisaillement des liens selon les differentes 
modelisations pour les accelerogrammes W72701 (a), (c), (e) et W65303 (b), (d), (f) 
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Figure 4.16 Structure VCR3 : plastification des liens selon les differentes 
modelisations pour les accelerogrammes (a) W72701 et (b) W65303 
87 
0.09 
10 15 0 2 4 6 8 
(e) Temps (s) (f) Temps (s) 
— Legende: ANSR — O p S S 0 2 — O p S — D 2 D X 
Figure 4.17 Structure VCR3 : rotation inelastique des liens selon les differentes 
modelisations pour les accelerogrammes W72701 (a), (c), (e) et W65303 (b), (d), (f) 
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Figure 4.18 Structure VCR3 : emplacement inter-etage selon les differentes 
modelisations pour les accelerogrammes W72701 (a), (c), (e) et W65303 (b), (d), (f) 



























































* V et M calcules selon sa resistance probable 
f V calcule selon sa resistance nominale 




























CHAPITRE 5 - SELECTION DES ACCELEROGRAMMES 
Ce chapitre decrit la methodologie utilisee pour choisir et calibrer les 
accelerogrammes employes lors des analyses. Ceux-ci ont ete choisis pour des 
combinaisons d'intensite (M) et une distance hypocentrale (R) significatives aux 
efforts selon la decomposition du risque sismique. Les localisations de Montreal et 
Vancouver ont ete choisies lors de cette etude pour leurs activites sismiques typiques 
de Test et de l'ouest du Canada, respectivement. Des evenements historiques ont ete 
selectionnes selon leur concordance avec la combinaison M-R appropriee a la ville 
etudiee. Des accelerogrammes artificiels ont egalement ete choisis afin de combler le 
manque de donnees historiques. Ces accelerogrammes ont ensuite ete calibres en 
fonction du spectre de reponse du CNBC 2005. Une attention particuliere a ete 
apportee aux methodes de calibration afin d'etudier leurs impacts sur la reponse des 
structures. 
5.1 Introduction 
La selection et la calibration des accelerogrammes representent une des parties 
les plus importantes de 1'etude du comportement structural sous les efforts sismiques. 
Tous les resultats des analyses et recommandations qui en suivront dependent 
directement des seismes utilises et de leurs intensites. Dans cette optique, les 
caracteristiques des seismes, dont l'intensite, la duree de l'excitation et la composition 
des frequences doivent refleter celles prevues lors du dimensionnement de la 
structure. 
Dans cette etude, le dimensionnement des structures a ete effectue selon le 
CNBC 2005. Dans ce code, on utilise la notion du spectre de peril uniforme (SPU). Ce 
spectre est unique a chacune des villes du pays et indique 1'acceleration spectrale en 
fonction de la periode fondamentale d'une structure. Ce spectre a ete etabli pour une 
probabilite de depassement de 2 % en 50 ans, ce qui est plus faible que dans l'edition 
du CNBC 1995, ou elle etait de 10 % en 50 ans. 
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5.2 Selection des seismes 
5.2.1 Criteres de selection des seismes 
Le SPU pour une ville donnee represente 1'acceleration maximale qu'une 
structure peut subir en fonction de sa periode naturelle de vibration. Le SPU est base 
sur un ensemble de seismes probables et non pas d'un seul evenement. Ceci inclut 
done toutes les combinaisons M-R possibles pour un site donne en fonction de la 
probabilite de retour et de la categorie de site. Au Canada, les scenarios qui 
contribuent davantage a la reponse des structures sont principalement les seismes 
d'une intensite moderee a faible distance hypocentrale et les seismes importants a une 
distance moderee du site, tel que montre sur la decomposition sismique pour la ville 
de Montreal a la Figure 5.1 (Halchuk et Adams, 2004; Halchuk et al., 2007). Afin de 
respecter le SPU des villes a l'etude, Tremblay et Atkinson (2001) proposent de 
choisir des seismes qui respectent les combinaisons M-R contribuant le plus a l'alea 
sismique, tel que montre par la decomposition sismique. Ces combinaisons sont 
presentees au Tableau 5.1. Afin d'abreger le contenu, dans ce tableau et le reste du 
texte, les termes «type MC» et «type IM» seront employes pour signifier 
respectivement « seisme modere a courte distance » et « seisme important a distance 
moderee », qui sont les combinaisons M-R critiques pour les localisations etudiees. 
Les seismes choisis doivent egalement representer le type de sol caracteristique 
a la localisation du batiment. Dans le cadre de cette etude, nous avons suppose un site 
de type « C », caracterise par un sol tres dense ou de roche tendre et par une vitesse 
moyenne des ondes de cisaillement, Vs, comprise entre 360 et 760 m/s pour la couche 
superieure de 30 m d'epaisseur. De plus, les stations d'enregistrement devaient etre 
preferablement au sol et non dans un batiment. 
La selection des accelerogrammes a done ete effectuee en fonction des 
conditions enoncees ci-haut. De plus, afin de ne pas avoir des seismes non calibres 
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d'intensite trop differente par rapport au SPU de reference, la calibration devait se 
faire avec un facteur dans la plage de ± 3.0. 
5.2.2 Quantite de seismes a selectionner 
Afin d'avoir une conception adequate par la methode dynamique temporelle, 
FEMA-350 (2000) recommande au minimum trois signaux si la reponse maximale est 
utilisee et un minimum de sept signaux si Ton desire utiliser la mediane ou la 
moyenne des resultats. Ce nombre minimal tient compte de la variabilite physique des 
mouvements sismiques ainsi que de la sensibilite du calcul de la reponse selon ces 
signaux. Le CNBC 2005 se base essentiellement sur cette reference et propose done 
d'utiliser ce nombre de signaux afin d'effectuer les statistiques sur la reponse des 
structures. La plupart des resultats presentes au chapitre 6 affiche egalement le 84e 
pourcentile afin d'etudier la dispersion des resultats. 
5.3 Choix des seismes 
5.3.1 Ouest du Canada (Vancouver) 
Un total de dix accelerogrammes historiques et quatorze accelerogrammes 
artificiels ont ete selectionnes pour la ville de Vancouver. Le nombre total de signaux 
est plus eleve que le nombre recommande par FEMA-350 (2000) afin d'utiliser la 
valeur mediane des resultats. H est done possible d'utiliser cette statistique sans souci 
lors de 1'interpretation des resultats. La repartition des signaux historiques est la 
suivante : cinq accelerogrammes historiques refletant la combinaison de type MC et 
de type IM. 
Puisque le nombre de seismes historiques compatibles etait relativement 
important, une attention particuliere a ete apportee afin de selectionner des signaux 
comportant des caracteristiques non similaires. Cependant, puisque la majorite de ces 
enregistrements sont localises sur la cote ouest-americaine, ou les caracteristiques des 
seismes sont similaires mais non identiques au Canada, 1'emploi d'accelerogrammes 
artificiels s'avere fort interessant. Les quatorze seismes artificiels utilises proviennent 
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des travaux de Tremblay et Atkinson (2001), dans lesquels plusieurs series 
d'accelerogrammes sont proposees en fonction des combinaisons M-R significatives 
pour certaines villes du Canada. Quatre signaux de type MC et de type IM ont ete 
selectionnes. De plus, afin de regarder l'effet de d'autres combinaisons sismiques 
significatives sur la reponse des structures, deux seismes de chaque combinaison 
suivante ont ete considered : intensite (M) 6.0, distance epicentrale (R) 20 km; M = 
6.5, R = 50 km et M = 7.2, R = 30 km. II est a noter que ces signaux artificiels ont ete 
developpes pour un SPU d'une recurrence de 2 % en 50 ans sur un sol de type C. 
Les caracteristiques des seismes artificiels et historiques pour la ville de 
Vancouver sont presentees respectivement au Tableau 5.2 et au Tableau 5.3. Le PGA 
non calibre des signaux varie de 0.167 a 0.936 g pour les signaux artificiels et de 
0.135 a 0.568 g pour les signaux historiques. Les signaux historiques ont ete 
selectionnes par Izvernari (2007). Ces enregistrements ont ete puises de la base de 
donnees du Pacific Earthquake Engineering Research Center (PEER) et proviennent 
des evenements de Morgan Hill (1984), Northridge (1994), Cape Mendocino (1992), 
Loma Prieta (1989), West Washington (1949) et Landers (1992). Comme il sera 
discute plus en detail a la section 5.6, les signaux de l'ouest du Canada ont comme 
caracteristiques principales un contenu frequentiel dominant plutot bas ainsi qu'un 
rapport atnaxlvmax habituellement inferieur a 1.20, ou cimax et vnmx sont respectivement 
l'acceleration et la vitesse maximales du signal. Les signaux artificiels comprennet les 
10 mouvements sismiques selectionnes par Izvernari (2007) auxquels on a ajoute 4 
autres accelerogrammes : deux mouvements sismiques produits par un seisme M6.5 a 
30 km et deux mouvements sismiques produits par un seisme M7.2 a 70 km 
5.3.2 Est du Canada (Montreal) 
La ville de Montreal se situe dans le Bouclier canadien, une zone sismique 
particuliere, entre autres par l'intensite des secousses et le contenu frequentiel tres 
riche en haute frequence. Pour ces raisons, seules les donnees relatives au Bouclier 
canadien sont applicables pour representer les futures secousses a se produire dans la 
94 
region de Montreal (Tremblay et Atkinson, 2001). Malheureusement, tres peu 
d'enregistrements historiques pertinents d'une intensite significative sont disponibles. 
Les plus frequemment cites sont ceux du Saguenay en 1988 (M = 5.9) et de Nahanni 
en 1985 (M = 6.9). Ce dernier enregistrement est valide meme cette region se situe 
tres loin de Montreal, car elle situee a l'interieur du bouclier canadien. On classe 
habituellement cette zone comme un site de type « B », caracterise par un sol compose 
de roche et par une vitesse moyenne des ondes de cisaillement, Vs, comprise entre 760 
et 1500 m/s. 
En plus d'etre en nombre limite, ces d'enregistrements sont fausses par la 
lecture des accelerometres employes lors de ces seismes Izvernari (2007). 
Contrairement aux instruments utilises en Californie, ceux utilises lors des 
evenements canadiens possedaient une periode de coupure, c'est-a-dire une periode a 
partir de laquelle les signaux ne sont plus captes et sont considered comme etant du 
bruit. Cette periode de coupure debute entre 0.5 et 1.0 seconde, selon les 
enregistrements. Ceci implique done que les structures ayant une periode 
fondamentale superieure a celle de la coupure ne seront pas sollicitees par ce mode de 
vibration, ce qui fausse evidemment la reponse des structures. Ceci est problematique 
dans notre cas puisque les structures etudiees pour Montreal ont une periode 
fondamentale de 0.8 seconde pour la structure de trois etages et de 2.13 pour celles de 
huit etages. 
Pour ces raisons, aucun enregistrement historique n'a ete employe pour la ville 
de Montreal. Par contre, tout comme pour Vancouver, quatorze enregistrements 
artificiels ont ete choisis, provenant egalement des travaux de Tremblay et Atkinson 
(2001). En plus des quatre seismes de type MC et EV1, deux seismes de M = 6.5, R = 
50 km ; M = 7.0, R = 70 km et M = 7.0, R = 100 km ont ete selectionnes. Les 
caracteristiques des seismes selectionnes sont presentees au Tableau 5.4. Le PGA non 
calibre de ceux signaux varie de 0.243 a 0.632 g. Comme il sera discute a la section 
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5.6, les seismes de Test du Canada sont habituellement caracterises par un contenu 
riche en hautes frequences ainsi qu'un rapport amaJv,liax superieur a 1.20. 
5.4 Etalonnage des seismes 
Une attention particuliere a ete portee lors de l'etalonnage des seismes, car 
l'intensite des mouvements sismiques a une repercussion directe sur le comportement 
des structures. Le but premier de l'etalonnage d'un signal est d'obtenir un niveau de 
sollicitation conforme aux exigences du CNBC 2005. Le moyen le plus simple d'y 
parvenir est d'ajuster les signaux par rapport au SPU utilise lors du dimensionnement 
pour chacune des villes etudiees. Les SPU pour les villes considerees lors de cette 
etude ont ete presentes au Tableau 3.2. Notons que ceux-ci sont valides pour un 
amortissement de 5% et un sol de type « C ». Les valeurs de periode intermediate 
sont determinees par interpolation lineaire. 
Quatre methodes distinctes d'etalonnage ont ete etudiees lors de ces travaux. 
Celles-ci ont ete appliquees et analysees par rapport aux seismes V i l a V20. L'aspect 
commun de toutes ces me'thodes est que l'etalonnage se fait par un facteur unique, 
c'est-a-dire que tous les points de l'accelerogramme sont multiplies par cette valeur 
constante. 
5.4.1 Methode subjective 
La premiere methode est principalement subjective, ou le facteur d'etalonnage 
est obtenu par une observation visuelle du spectre de reponse obtenue de 
l'accelerogramme par rapport a celui du CNBC. La plage de periode prise pour la 
calibration peut etre totale ou ne seulement tenir compte que d'une certaine plage de 
frequences. En general, la calibration est effectuee afin que le spectre epouse le mieux 
celui de reference. Par contre, dans certains cas, on ajuste ensuite legerement le 
facteur afin de ne pas avoir des divergences importantes dans les courtes frequences, 
la ou Ton observe generalement un ecart plus grand entre les spectres. Ceci a par 
contre comme consequence de s'eloigner du spectre de reference dans les longues 
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periodes. Cette methode a comme avantage d'etre simple d'utilisation. Par contre, 
comme aucun critere fixe n'est etabli, l'ajustement depend grandement de l'utilisateur 
et n'a aucune base theorique. 
5.4.2 Methode d'intensite des aires du spectre d'acceleration 
Une seconde methode analysee est celle de l'intensite des aires du spectre 
d'acceleration (SIa). Le principe est d'obtenir, sur une plage de periode determinee au 
prealable, une aire identique sous le spectre d'acceleration de l'accelerogramme et 
celui du SPU du CNBC. L'integration numerique des spectres peut se faire a l'aide 
d'un tableur. Puisqu'un seul facteur est utilise pour l'ensemble des donnees, la valeur 
du facteur d'etalonnage s'effectue en une seule iteration. Dans le cadre de ce projet, 
deux plages de periodes identiques pour tous les seismes ont ete examinees : de 0.5 a 
4.0 secondes et de 0.25 a 4.0 secondes. La deuxieme plage de periode a ete 
selectionnee afin d'etudier l'effet des pics d'accelerations des enregistrements 
historiques dans les tres courtes periodes. Cette methode a l'avantage d'etre plus 
structured et done d'obtenir des facteurs constants peu importe l'utilisateur. Elle 
uniformise egalement l'intensite totale entre tous les seismes. Cependant, elle ne tient 
pas compte de la tendance dans les donnees. Par exemple, le facteur d'etalonnage peut 
etre fausse si l'ecart entre les deux spectres est important sur seulement une courte 
plage de periode. Dans ce cas, un jugement devrait etre apporte afin de decider si Ton 
doit ignorer ou non cette plage. 
5.4.3 Methode de Schiff 
La procedure de Schiff (1988) a egalement ete etudiee. Cette methode a la 
particularite de se faire en fonction d'un groupe d'accelerogrammes. II faut done bien 
choisir les accelerogrammes avant de debuter cette methode, car un changement nous 
oblige a recommencer la calibration. Les facteurs d'etalonnage pour cette methode 
sont presentes au Tableau 5.5. La premiere etape est de normaliser les signaux afin 
d'obtenir une intensite des aires du spectre de vitesse (S7V) identique. La plage de 
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periodes selectionnee a ete de 0.5 a 4.0 s. Le premier facteur, Fi, est determine en 
divisant chaque signal par le maximum des SL du groupe. Les facteurs resultants sont 
presentes a la colonne (2) du Tableau 5.5. En normalisant par Fi, l'ecart entre les 
spectres elastiques des differents signaux est reduit selon les plages des moyennes et 
longues periodes. 
La seconde etape consiste a determiner un facteur unique, F2, afin de rendre la 
totalite des signaux compatibles au spectre du CNBC. Ce facteur est obtenu en 
divisant le SIa du CNBC par la moyenne du SIa des donnees historiques calibrees par 
le facteur Fi. Cette valeur a ete calculee pour la plage de periodes de 0.25 a 0.5 s, ce 
qui correspond a la region du spectre ou 1'acceleration caracterise le mieux les 
signaux. Finalement, le facteur d'etalonnage final est obtenu en multipliant Fi par F2, 
ce qui donne done un facteur unique a chaque signal tout en etant dependant des 
autres. La valeur de F2 ainsi que F1F2 sont presentees a la colonne (5) et (6) du 
Tableau 5.5. 
Cette methode a l'avantage de tenir compte des regions caracteristiques des 
signaux. En effet, la calibration selon le spectre de vitesse est faite pour des periodes 
superieures a 0.5 seconde, et ensuite par le spectre d'acceleration pour les periodes 
inferieures a 0.5 seconde. Schiff a demontre que les signaux sont plus sensibles a la 
vitesse pour les periodes plus elevees que 0.5 seconde et a 1'acceleration pour les 
periodes inferieures a 0.5 seconde. Puisque les periodes fondamentales des structures 
sont superieures a 0.5 seconde, il est done avantageux d'effectuer une partie de la 
calibration selon le spectre de vitesse. Quoique rigoureuse, cette methode a le 
desavantage d'etre dependante du groupe d'accelerogrammes choisi. Par exemple, 
pour la comparaison lors de cette etude, les 10 signaux historiques de la ville de 
Vancouver ont ete selectionnes. Afin de regarder 1'effet de la selection des signaux, 
trois analyses ont ete faites : le groupe 1 forme des signaux de type MC (V10aV15,5 
au total), le groupe 2 forme des signaux de type EVI (VI6 a V20, 5 au total) et 
finalement le groupe 3 forme de tous les signaux (V10 a V20, 10 au total). La colonne 
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(6) du Tableau 5.5 indique les valeurs d'etalonnage F1F2 pour les trois groupes 
etudies. On remarque que la valeur moyenne du facteur F1F2 est environ 15 % plus 
eleve pour le groupe 1 et environ 20 % plus faible pour le groupe 2 par rapport au 
groupe 3. II est done important de faire un choix judicieux des signaux a utiliser lors 
de l'etalonnage. Nous allons voir plus loin qu'aucun des trois groupes formes ne 
permet de se rapprocher des autres methodes pour l'ensemble des accelerogrammes. 
L'effet d'un signal qui differe des autres selon ses caracteristiques entraine une 
modification significative pour tous les autres signaux. 
5.4.4 Methode hybride 
La derniere methode analysee a ete developpee lors de cette etude. Elle 
represente une approche hybride entre une demarche subjective et l'intensite des aires 
du spectre d'acceleration, ou la plage de periode de calibration est variable. Les 
principes sont les suivants : 
a) Pour les seismes de type MC, l'etalonnage doit se faire dans les courtes 
periodes. Cependant, on neglige les periodes inferieures a 0.20 seconde, ou 
le SPU du CNBC est represente par un plateau conservateur. Pour les 
seismes de type IM, l'etalonnage doit se faire pour des periodes superieures 
ou egales a 1.0 seconde. 
b) Pour les seismes de type MC, la plage de calibration doit etre d'au moins 0.7 
seconde. Elle doit etre d'au moins 1.5 seconde pour les seismes de type IM. 
c) Dans la plage de periodes consideree, il ne faut pas avoir une difference de 
SIa de plus de 5 % entre le signal et le SPU. 
d) Dans la plage de periodes consideree, aucune valeur d'acceleration spectrale 
calibree ne peut etre differente du SPU par plus de 40 %. 
e) La difference entre les ecarts maximums doit etre semblable, en valeur 
absolue, dans la plage consideree. On cherche done a obtenir : 
99 
( S a( signal)/S a(CNBC))max ~ 1 / ( S a(CNBC)/S a ( s i g n a i ) ) m i n ( 5 . 1 ) 
Cette methode a l'avantage de proposer une alternative entre une procedure 
totalement subjective et une approche trop rigide comme celle basee sur l'intensite des 
aires d'acceleration. La part de jugement de l'utilisateur se situe au niveau du choix de 
la plage d'etalonnage. On choisit habituellement l'endroit ou les spectres sont le plus 
semblable en fonction des conditions (a) et (b). Ensuite, le facteur d'etalonnage est 
obtenu en suivant les conditions (c) a (e). U est done possible d'ignorer certaines 
parties du spectre qui different du CNBC et pouvant etre non pertinentes lors de 
l'etalonnage. De plus, les conditions (a) et (b) ciblent les parties du spectre qui 
caracterisent davantage les differentes combinaisons M-R. On sait par exemple que 
les seismes de type MC dominent le spectre pour les courtes periodes, ce qui est le 
contraire pour ceux de type IM. Notons que le choix de la plage de periode pour la 
calibration est completement independant entre les signaux. Les donnees relatives a la 
calibration des seismes historiques de Vancouver selon la methode hybride sont 
presentees au Tableau 5.6. 
A titre indicatif, la Figure 5.2 montre respectivement les spectres obtenus selon 
les differents facteurs d'etalonnage pour le seisme V19. Ces facteurs varient de 1.45 a 
2.09 selon les methodes de calibration, ce qui explique l'ecart important entre les 
spectres obtenus. Une etude plus approfondie sur la variabilite de ces facteurs est done 
necessaire afin de voir son impact sur le comportement des structures a analyser. 
5.5 Comparaison des facteurs d'etalonnage 
Le Tableau 5.7 presente un resume des facteurs de calibration pour les dix 
seismes historiques de Vancouver (V10 a V20). Des informations interessantes 
peuvent etre lues de ce tableau. Premierement, on voit que la methode subjective 
donne majoritairement des facteurs inferieurs aux autres methodes. Les facteurs de la 
methode subjective proviennent de Izvernari (2007). L'interpretation de l'utilisateur 
peut etre la cause de cette tendance. De plus, si la calibration est faite en fonction des 
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periodes extremes d'acceleration, on sous-estime necessairement les autres valeurs. La 
plage de periodes selectionnee pour l'intensite des aires d'acceleration (0.25-4 s et 
0.5-4 s) modifie 16gerement le facteur d'etalonnage. L'ecart des facteurs de calibration 
obtenue entre les deux variantes sont d'au plus 10 %, tout en ayant une moyenne 
pratiquement identique pour l'ensemble des dix seismes. On peut done en conclure 
que l'effet des accelerations des tres courtes periodes a peu d'influence sur la 
calibration des signaux. Cependant, comme dit precedemment, le choix du groupe de 
signaux lors de l'application de la methode Schiff a un impact beaucoup plus 
significatif sur les resultats. Les valeurs de calibration obtenues du groupe 1 (V10 a 
V15) se rapprochent davantage des autres methodes qu'en utilisant le groupe 3 (V10 a 
V20). Cependant, pour le groupe 2 (V16 a V20), la situation est inverse : on s'eloigne 
davantage des autres methodes qu'en utilisant les facteurs de calibration du groupe 3. 
II devient done difficile de statuer sur la methode a employer pour regrouper les 
signaux. Finalement, la methode hybride se compare tres bien avec celle de l'intensite 
d'acceleration. Elle affiche une valeur de calibration extreme (minimale ou maximale) 
a deux occasions par rapport aux autres methodes, comparativement a six pour la 
methode subjective, une pour la methode Sla et onze pour les differentes versions de 
Schiff. 
Afin d'etudier quantitativement l'effet des facteurs d'etalonnage, la structure 
VCR3, presentee au chapitre 3, a ete analysee avec le modele developpe avec ANSR-
1. Une analyse a ete effectuee pour chacun des facteurs d'etalonnage des seismes V15 
et V19. Les resultats concernant la rotation inelastique (y) et le cisaillement (V) des 
liens, le cisaillement a la base ainsi que la fleche au toit sont presentes au Tableau 5.8. 
Ces resultats montrent tres bien la sensibilite concernant les deplacements. Par 
exemple, pour le signal V15, la valeur de j \ avec le groupe 3 de la methode Schiff est 
6.12 fois plus eleve qu'avec la methode subjective. Cet ecart est beaucoup plus eleve 
que l'ecart entre les deux facteurs de calibration, qui est de 90 %. La tendance est 
similaire pour y2, y3, ainsi que le deplacement au toit. Cependant, la variation est 
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beaucoup plus faible au niveau des efforts, ou l'ecart le plus grand dans un meme lien 
est de 22 %. On obtient un ecart similaire pour le cisaillement a la base, soit 17 %, ce 
qui est nettement inferieur a l'ecart de 90 % entre les deux facteurs d'etalonnage. Les 
conclusions sont les memes pour le seisme V19, ou l'ecart entre les deux facteurs 
d'etalonnage extreme, qui est de 39 %, est de beaucoup superieur a l'ecart maximal au 
niveau des forces (9 % pour V\), mais inferieur en ce qui concerne les deplacements 
(271 ^opour^). 
Cette etude parametrique montre bien 1'extreme sensibilite des criteres de 
deplacement par rapport a la methode d'etalonnage choisie. Les niveaux d'efforts sont 
par contre beaucoup plus stables. Comme le but principal de cette etude est d'evaluer 
le comportement global des CCE, une etude particuliere des deplacements doit etre 
realisee. En ce sens, la methode de calibration des accelerogrammes joue un role de 
premier plan dans les resultats obtenus. 
La methode Schiff a ete ecartee, car elle provoque systematiquement des 
deplacements plus eleves que l'ensemble des autres procedures. Puisque la methode 
hybride represente un compromis entre la subjectivite et 1'application de principes 
physiques comme l'intensite des aires d'acceleration, tout en obtenant regulierement 
des resultats dans la moyenne des autres methodes, elle a ete choisie pour la 
realisation des etudes finales. 
5.6 Caracteristiques des seismes 
Les precedentes sections ont demontre que la methode hybride est appropriee 
pour faire l'etalonnage des seismes. Pour les seismes artificiels correspondant aux 
combinaisons sismiques du Tableau 5.1, Tremblay et Atkinson (2001) proposent leurs 
propres facteurs. Ceux-ci ont done ete utilises a la place du facteur obtenu a l'aide de 
la methode hybride. Dans tous les cas, les facteurs proposes par Tremblay et Atkinson 
sont pres des valeurs obtenues par la methode hybride. 
102 
Le Tableau 5.9 indique les facteurs de calibration et les caracteristiques de tous 
les seismes calibres. Ces caracteristiques incluent le PGA et son temps d'apparition 
ainsi que la periode predominante. 
Une des caracteristiques principales d'un seisme est son acceleration maximale 
(PGA). Le CNBC 2005 indique une valeur de 0.43 g pour la ville de Montreal et de 
0.46 g pour la ville de Vancouver. La valeur calibree obtenue pour les signaux 
calibres est cependant un peu plus faible. En effet, les signaux historiques de 
Vancouver ont en moyenne un PGA de 0.35 g, tandis qu'il est de 0.37 g pour les 
signaux artificiels. Pour les signaux de Montreal, le PGA moyen atteint 0.33 g. Lors 
de cette etude, on a remarque que le temps ou est observe le PGA influence la reponse 
des structures. En general, plus 1'apparition du PGA, plus la reponse de la structure est 
marquee. En ce sens, une attention particuliere devra etre portee au signal V14, qui est 
le seul pour lequel le PGA est observe sous le dixieme du temps total. En moyenne, 
1'acceleration maximale se produit a 27.1 % du temps total du signal avec un ecart 
type de 11 %. 
Pour les seismes selectionnes, la periode predominante est en moyenne de 0.26 
seconde pour les seismes de Vancouver tandis qu'elle est de 0.13 seconde pour ceux 
de Montreal. Le contenu frequentiel correspond a ce qui est generalement observe, 
soit que la periode predominante pour les seismes de Test est plus courte que pour 
ceux de l'ouest de 1'Amerique. II est a noter que les periodes predominantes sont 
generalement plus elevees pour les signaux historiques que pour les signaux 
artificiels. Le rapport ainaxlv„mx est egalement representatif selon les regions : il est en 
moyenne de 1.04 pour les seismes historiques de Vancouver, 0.90 pour les seismes 
artificiels de Vancouver et de 2.21 pour les signaux artificiels de Montreal. Ce rapport 
cinwxlvmux est habituellement considere faible ou modere lorsque le rapport est inferieur 
a 1.20, ce qui est caracteristique des seismes des regions de l'ouest de 1'Amerique du 
Nord, et eleve pour une valeur superieure a 1.20, caracteristique des seismes de Test 
de 1'Amerique du Nord. 
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Les Figure 5.3 a Figure 5.6 presenters les spectres calibres par la methode 
hybride pour les seismes historiques et artificiels de Vancouver. Finalement, la Figure 
5.7 et Figure 5.8 montrent les seismes artificiels calibres pour la ville de Montreal. 
5.7 Resume 
Ce chapitre traitait du choix et de la calibration des accelerogrammes qui seront 
utilises lors des analyses temporelles non lineaires. Vingt-quatre signaux (dix 
historiques obtenus de l'etude de Izvernari (2007) et quatorze artificiels puises de 
Tremblay et Atkinson (2001) ont ete retenus et ensuite calibres selon le spectre 
uniforme du CNBC 2005 de la ville de Vancouver. La calibration a ete effectuee afin 
d'etre representative des conditions sismiques de l'ouest du Canada. Les scenarios 
magnitude (M)-distance (R) predominants de cette region qui sont de M = 6.5, R = 30 
km ainsi que M = 7.2, R = 70 km ont ete consideres. En l'absence de donnees 
historiques valables, seulement quatorze signaux artificiels compatibles avec la ville 
de Montreal ont ete selectionnes afin de representer les conditions sismiques de Test 
du Canada. Dans ce cas, les scenarios M-R predominants sont M = 6.0, R = 30 km 
ainsi que M = 7.0, R = 70 km. Ces signaux artificiels ont ete puises des travaux de 
Tremblay et Atkinson (2001). 
Quatre methodes d'etalonnage, a facteur de calibration constant, ont ete etudiees 
afin d'analyser leurs impacts sur la reponse des structures. Celles-ci sont: 
o methode subjective : le facteur d'etalonnage est obtenu par une simple 
observation visuelle des spectres de reponses. 
o methode de l'intensite des aires du spectre d'acceleration : le principe est 
d'obtenir, sur une plage de periodes determinee au prealable, une aire 
identique sous le spectre d'acceleration de l'accelerogramme et celui du SPU 
du CNBC. 
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o procedure de Schiff (1988): ou a partir d'un groupe d'accelerogrammes, un 
facteur de calibration est obtenu en normalisant d'abord les signaux selon 
l'intensite des aires du spectre de vitesse. Ensuite, un second facteur, 
determine en fonction du spectre d'acceleration, permet de rendre ces signaux 
compatibles au spectre du CNBC. 
o methode hybride (developpee lors de cette etude): la demarche est un 
compromis entre la methode subjective et la methode basee sur l'intensite des 
aires du spectre d'acceleration, ou la periode de calibration est variable selon 
le type de scenario sismique. 
Une analyse preliminaire sous le seisme V15 a ete effectuee pour le batiment a 
trois etages de Vancouver modelise avec ANSR-1 en fonction des quatre methodes 
d'etalonnage. On remarque que la reponse de la structure est extremement sensible 
aux criteres de deplacements. En effet, on observe une variation maximale des valeurs 
de rotations de liens de 612 %, tandis qu'un ecart de 90 % est present entre les 
facteurs de calibrations extremes. Cette difference est beaucoup plus faible au niveau 
des efforts puisque l'ecart maximal des cisaillements a la base est de 22 %. 
A la suite de cette analyse, la methode hybride a ete choisie pour effectuer les 
analyses temporelles inelastiques finales. Elle a ete selectionnee principalement car 
elle represente un compromis entre les methodes de calibration existantes tout en 
obtenant regulierement des resultats sur le comportement de la structure dans la 
moyenne des autres methodes. 
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Figure 5.1 Decomposition du risque sismique pour la ville de Montreal 
(Halchuk et Adams, 2004 ; Halchuk et al., 2007) 
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Figure 5.3 Spectres de reponse calibres des cinq seismes historiques de type MC ainsi 
que le spectre du CNBC pour la ville de Vancouver 
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Figure 5.4 Spectres de reponse calibres des cinq seismes historiques de type IM ainsi 
que le spectre du CNBC pour la ville de Vancouver 
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Figure 5.5 Spectres de reponse calibres des huit seismes artificiels de type MC ainsi 
que le spectre du CNBC pour la ville de Vancouver 
1,00 -i 1 
Figure 5.6 Spectres de reponse calibres des six seismes artificiels de type IM ainsi que 
le spectre du CNBC pour la ville de Vancouver 
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Figure 5.7 Spectres de reponse calibres des huit seismes artificiels de type MC ainsi 
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Figure 5.8 Spectres de reponse calibres des six seismes artificiels de type IM ainsi que 
le spectre du CNBC pour la ville de Montreal 
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Seisme modere a courte 



















*Les termes «type MC » et «type IM » sont employes dans le texte pour 
signifier respectivement « seisme modere a courte distance » et «seisme important a 
distance moderee » afin d'abreger le contenu 





















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































I l l 
Tableau 5.5 Etalonnage selon la methode de Schiff (1988) 






































































































































































- Note : SIa(0.25-o.5)CNBC = 0.237g 
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Tableau 5.6 Donnees relatives a la calibration selon la methode hybride 
Signal 




























































































Tableau 5.7 Facteurs d'etalonnage des seismes historiques de Vancouver 
Signal 































































































Tableau 5.8 Comportement des liens, du deplacement au toit et du cisaillement a la 



















































































































































Tableau 5.9 Facteur de calibration et caracteristiques des signaux 
Signal 




















































































































































































































































































































































































































































* Les facteurs d'etalonnage calcules sont effectues avec la methode hybride 
1 N/D indique qu'aucun facteur de Tremblay (2001) n'est propose pour ce signal 
t Le PGA a ete modifie par le facteur d'etalonnage utilise 
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CHAPITRE 6 - RESULTATS DES ANALYSES INELASTIQUES 
Ce chapitre decrit les principaux resultats des analyses inelastiques realisees. 
Les discussions se porteront davantage sur le comportement global de la structure tout 
en apportant les elements essentiels sur la reponse des liens ductiles (cisaillement et 
rotation inelastique maximale). Une comparaison avec la norme actuelle d'acier 
canadien (CSA-S16-05) est egalement effectuee. Finalement, on y presente une etude 
plus detaillee du comportement de la section de lien au toit. 
6.1 Introduction 
Une serie d'analyses temporelles non lineaires avec les accelerogrammes 
calibres presentes au chapitre 5 a ete effectuee pour les quatre structures (MTL3, 
VCR3, MTL8 et VCR8) et les modelisations presentees au chapitre 4 (ANSR-1, 
Drain-2DX, OpenSees avec lien constitue de ressorts non lineaires et OpenSees avec 
lien constitue d'un ressort associe a un materiel Steel02). Rappelons que dans le texte, 
tableaux et figures, les types de modelisation seront respectivement nommes ANSR, 
D2DX, OpS et OpSS02 afin d'alleger le contenu. Comme discute a la section 4.6, 
1'attention sera principalement portee sur les resultats des modelisations ANSR, OpS 
et OpSS02. La modelisation sous D2DX sera moins utilisee, car elle est similaire a la 
modelisation ANSR et n'apporte aucune sophistication supplementaire, contrairement 
aux modelisations avec OpenSees (par l'ajout du comportement inelastique des 
membrures hors du lien ductile). 
Ces analyses ont permis d'etudier le comportement sismique de plusieurs CCE 
en fonction des criteres suivants : 
o comportement des liens 
-effort maximal en cisaillement et rotation inelastique des liens ductiles 
o comportement global de la structure 
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-cisaillement a la base 
-emplacements inter-etage 
-efforts maximums dans les membrures hors lien 
-localisation, duree et frequence des excursions inelastique des 
membrures hors lien 
Pour chacun des accelerogrammes, les valeurs maximales ont ete recoltees a 
tous les etages de la structure analysee, permettant ainsi d'obtenir les valeurs 
medianes et du 84e pourcentile des criteres etudies pour l'ensemble des analyses. 
Les sections suivantes presentent ces resultats pour les differentes structures. 
Une comparaison avec les normes actuelles de dimensionnement (CSA-S16-05 et 
CNBC 2005) est par la suite effectuee selon les criteres suivants : 
o comportement des liens 
-sur-resistance des liens (Vf/Vpr) prevue de 1.3 (voir section 2.2.3) 
-rotation inelastique des liens estimee par (L/e)/6p et qui ne doit pas 
depasser 0.08 radians lorsque e < 1.6MP/VP (voir section 2.2.3) 
o comportement global de la structure 
-cisaillement a la base (voir section 2.2.2, equations 2.1 a 2.3) 
-deformation inter-etage maximale de 0.025fts (voir section 2.2.2) 
-effort axial dans les colonnes. Comparer les efforts obtenus par rapport 
a la prediction de la norme colonne CSA-S 16, soit en attribuant une 
valeur de lA5Ry de la resistance nominale du lien sauf aux deux etages 
superieurs ou la sur-resistance est de 1.30Ry. (voir section 2.2.3) 
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En plus de ces criteres, une comparaison des efforts obtenus dans les membrures 
hors lien, la repartition du moment flechissant entre la poutre et la diagonale ainsi 
qu'une etude sur la relation entre la rotation inelastique des liens et la deformation 
inter-etage est egalement realisee. 
6.2 Structures de 3 etages 
6.2.1 Structure VCR3 
La structure VCR3 a ete la premiere a etre analysee et a servie comme base de 
comparaison entre les quatre types de modelisation, tel que discute a la section 4.6. 
Cette structure a ete evaluee pour les dix accelerogrammes historiques V10 a V20 et 
les quatorze accelerogrammes artificiels commengant par la lettre « W » du Tableau 
5.9, pour un total de vingt-quatre accelerogrammes. 
Reponse des liens 
La Figure 6.1 affiche la sur-resistance mediane des liens obtenue selon les 
differentes modelisations. Celle-ci varie de 1.36V,,, a 1.41 Vpr aux deux premiers 
niveaux et de 1.23V,,,- a 1.32 V,,,- au toit, ou Vpr est la resistance probable en 
cisaillement du lien (calculee avec $ = 1.0 et Ry = 1.1). On remarque done qu'il y a eu 
une plastification significative dans les liens et ce peut importe la modelisation 
utilisee. Par contre, celle-ci est moins frequente au niveau du toit. Les valeurs aux 
deux premiers niveaux sont par contre superieures a la limite de 1.30V,,,- de la norme 
CSA-S16, utilisee lors du dimensionnement, jusqu'a un maximum de 8.5 %. Les sur-
resistances observees sont par contre coherentes avec les travaux de Okazaki et al. 
(2005). lis ont obtenu experimentalement une sur-resistance maximale mediane de 
1.41 Vpr pour des liens courts, plastifiants principalement en cisaillement, avec une 
variation de 1.34V,,, a 1.44V,,,-. Sur la Figure 6.2 est presentee les episodes de 
plastification des liens obtenues des analyses pour les accelerogrammes W72701 et 
W65303, representant respectivement les evenements dont les valeurs de sur-
resistance maximale de lien se rapprochent le plus de la mediane et le 84e pourcentile 
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de l'ensemble des signaux. On remarque qu'une plastification simultanee des trois 
liens est frequente. 
On indique a la Figure 6.3 les rotations inelastiques des liens obtenues lors du 
dimensionnement et des analyses non lineaires. Les rotations des analyses varient de 
0.058 a 0.070 radians au premier niveau et de 0.058 a 0.079 radians au deuxieme 
niveau. Meme si les valeurs sont considerables, il n'y a eu aucun depassement de la 
limite de 0.080 radians prescrite pour des liens courts. La valeur du 84e pourcentile est 
cependant beaucoup plus elevee, avec des valeurs de rotation inelastique pouvant 
atteindre 0.148 radians selon la modelisation utilisee. Par contre, comme specifie a la 
section 5.2.2, le nombre d'accelerogrammes utilise lors des analyses permet d'utiliser 
la valeur moyenne des resultats pour effectuer les analyses et comparaisons avec les 
normes de dimensionnement. Comme dans le cas de la sur-resistance, le niveau du toit 
est celui le moins critique avec une rotation inelastique mediane de lien variant de 
0.037 radians a 0.051 radians selon le type de modelisation. On remarque que la 
variation de la distribution des rotations inelastiques en fonction des etages est 
comparable a ce qui avait ete prevu au dimensionnement. La valeur obtenue au 
premier etage est cependant superieure au dimensionnement et inversement aux deux 
autres niveaux. 
On remarque egalement que le type de modelisation a une influence plus 
importante au niveau des rotations inelastiques que sur les efforts de cisaillement dans 
les liens. Cette constatation avait deja ete soulevee a la section 4.6 lors de la 
comparaison des types de modelisation pour la structure VCR3. Cette tendance est 
presente pour tous les batiments etudies lors de ce projet et etait previsible compte 
tenu que les efforts sont limites par la resistance des liens alors qu'il n'y a pas de 
limite aux rotations pouvant etre subies par les liens. Cependant, cette variation ne 
modifie pas 1'interpretation des resultats et la validation des normes de 
dimensionnement qui seront discutees tout au long de ce chapitre. 
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Comportement global de la structure 
Le cisaillement median varie de 2008 kN a 2252 kN pour les quatre types de 
modelisation, ce qui represente un ecart de 12 %. Le cisaillement a la base calcule lors 
du dimensionnement (2029 kN) se situe dans cette plage de valeurs. 
La Figure 6.4 montre le deplacement inter-etage selon les differentes 
modelisations. Les valeurs varient de 0.0046 hs a 0.0063 hs au toit et environ de 0.70 
%hs a 0.80 %hs aux deux premiers niveaux. Encore pour ce critere, les valeurs les 
moins elevees se situent au toit. Les deplacements inter-etages sont environ trois a 
cinq fois inferieurs a la limite de 0.025 hs prescrite par le CNBC 2005. Les valeurs 
sont egalement sous ce qui avait ete calculees lors du dimensionnement, avec des 
valeurs avoisinant 0.80 %hs (voir Tableau 3.4). Cependant, la valeur extreme de 
0.0087 hs obtenue lors des analyses non lineaires est comparable au maximum de 
0.0092 hs du dimensionnement, meme si elle ne se situe pas au meme niveau. La 
tendance des resultats non lineaire par rapport a ceux de dimensionnement est bien 
respectee en fonction des etages. 
L'effort axial dans les colonnes a ete compile lors des analyses avec ANSR afin 
de verifier la simultaneity de plastification des liens et de l'impact sur l'effort de 
compression des colonnes. Les resultats sont presentes au Tableau 6.1, en indiquant 
egalement les valeurs de dimensionnement. Rappelons que dans la norme d'acier 
CSA-S16, on doit determiner l'effort axial dans les colonnes en considerant \.\5Ry 
fois la resistance nominale du lien, sauf aux deux etages superieurs avec une sur-
resistance de 1.30^fois la resistance nominale du lien. La valeur reduite de \.\5Ry est 
proposee pour tenir compte de la faible possibilite que tous les liens atteignent leur 
sur-resistance maximale en meme temps. Pour un batiment de trois etages, l'effort 
dans la colonne au premier niveau n'est affecte que par les liens aux deux etages 
superieurs et on compare done les resultats obtenus avec les efforts produits par un 
effort tranchant egal a 1.30 Vpr dans les deux liens a ces deux etages. Cette regie a ete 
bien respectee, puisque l'effort axial des analyses non lineaires pour la structure 
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VCR3 est environ 5 % superieur au dimensionnement. Ce faible ecart s'explique en 
grande partie par le fait que la sur-resistance moyenne des trois niveaux est de 1.37 V,,,., 
ce qui est 6 % superieur a l'effort de 1.30V,,,- suppose lors du dimensionnement. 
La distribution du moment flechissant entre la poutre et la diagonale a ete 
evaluee pour la modelisation ANSR en calculant le ratio entre le moment maximal 
dans la diagonale et celui obtenu dans le lien pour toutes les analyses effectuees. Les 
resultats de cette analyse sont presentes au Tableau 6.2, en indiquant egalement les 
valeurs obtenues lors du dimensionnement par 1'analyse elastique (voir equations 2.23 
a 2.27). Le transfert median obtenu est de 21 %, 28 % et 36 % au premier, second et 
troisieme niveau, respectivement. Ces ratios sont tres pres de ce qui avait ete prevu 
lors du dimensionnement. En effet, 1'ecart maximal entre le ratio MdiagonaielMuen 
obtenu lors des analyses non lineaires avec ANSR-1 et celui de dimensionnement 
n'est que de 14 %. 
Les moments d'extremites dans les colonnes ont ete evalues pour chaque signal 
avec la modelisation ANSR. Les moments medians obtenus sont egaux a 20 % de la 
resistance plastique de la colonne (Mp
cal) celle des deux premiers etages et a 42 % de 
Mp
c"' pour l'etage au toit. Ces valeurs sont respectivement superieures aux 15 % et 35 
% prevues par la norme CSA-S16. On remarque cependant une similarite par rapport 
aux valeurs proposees par Koboevic (2000). Notons qu'une grande dispersion des 
donnees est presente puisque les valeurs du 84e pourcentile de ces resultats sont 
respectivement 32 % et 59 % de Mp
co1. 
Les excursions inelastiques des membrures hors lien ont ete etudiees en deux 
etapes. Premierement, les equations d'interaction pour les membrures en 
compression/flexion (equations 2.19 et 2.20) ont ete verifiees en fonction des efforts 
obtenus avec la modelisation ANSR pour chaque pas de temps. Rappelons que pour la 
modelisation ANSR, les membrures hors lien sont modelisees sans prise en compte du 
flambement. Les moments ou se produisent les excursions inelastiques (c'est-a-dire 
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lorsque les equations 2.19 a 2.20 ne sont pas respectees) pour les colonnes, diagonales 
et poutres hors lien sont presentes au Tableau 6.3 pour chaque accelerogramme. Dans 
ce tableau, les valeurs sont indiquees en nombre de pas de temps de 0.01 seconde et 
pour les valeurs de resistance des membrures ponderees (0Fy = 315 MPa) et 
probables (RyFy = 385 MPa). On remarque que la plastification se produit 
principalement dans les diagonales. Une etude approfondie montre que cette 
plastification est concentree dans les diagonales des deux etages inferieurs. Ceci est 
coherent avec la localisation des valeurs maximales de sur-resistance des liens. Le 
temps maximal consecutif de plastification est de 0.37 s pour la diagonale au premier 
niveau. Durant ce laps de temps, le ratio demande/capacite maximal de 1.32 est atteint 
dans cette membrure. Ce ratio est cependant de 1.08 (1.32*0.9/1.1) lorsqu'on evalue 
cette membrure selon sa resistance probable. 
Une comparaison des efforts obtenus dans les membrures obtenus d'ANSR par 
rapport a ceux consideres lors du dimensionnement a ete effectuee en evaluant le ratio 
demande/capacite maximal de chaque membrure pour tous les accelerogrammes. Ces 
ratios sont presentes au Tableau 6.4. Les ratios ont ete calcules selon la resistance 
probable pour les poutres hors lien et la resistance ponderee pour les diagonales et 
colonnes afin d'etre coherent avec le dimensionnement. Le ratio demande/capacite 
median obtenu sur ANSR varie de 0.72 pour la colonne du toit a 1.13 pour la 
diagonale au premier niveau. Pour cette structure, les efforts obtenus des analyses sont 
pres de ceux anticipes puisque le ratio s'approche de celui du dimensionnement pour 
la plupart des membrures. Cependant, on remarque que la poutre au toit a ete 
surdimensionnee, ce qui avait egalement ete observe lors du dimensionnement. 
Rappelons que ceci est du par le choix limite de section adequat pour le niveau 
d'effort a ce niveau. En plus de la diagonale du premier niveau, celle du deuxieme 
niveau affiche egalement une sous-capacite mediane, qui est de 4 %. Ce phenomene 
peut s'expliquer par le fait que le dimensionnement a ete effectue avec une sur-
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resistance des liens prevue de 1.30V,,,. et que cette valeur a ete depassee aux deux 
premiers niveaux et inversement au toit. 
Dans un deuxieme temps, 1'influence des excursions inelastique des membrures 
hors lien sur le comportement global de la membrure a ete observee a l'aide du 
modele OpS developpe avec OpenSees. Puisque ce modele est compose entierement 
de membrures inelastique, il est alors possible d'etudier un comportement global de la 
structure apres plastification. Un moyen d'evaluer l'impact des excursions 
inelastiques des membrures sur le comportement global de la structure est de 
comparer la reponse du systeme pour : 
o des membrures hors lien elastiques 
o des membrures modelisees inelastiquement selon leur resistance probable 
o des membrures modelisees selon leur resistance ponderee. 
Ces comparaisons ont ete effectuees pour les signaux W65302, W72301 et 
W65501. Les deux premiers ont provoque les efforts et deplacements les plus 
importants dans la structure VCR3 tandis que le dernier signal se situe pres de la 
mediane. Les resultats pour les trois modelisations sont presentes au Tableau 6.5, en 
fonction des valeurs du cisaillement a la base et dans les liens, de la rotation des liens 
et finalement des deplacements inter-etages. On remarque que le cisaillement a la base 
et dans les liens sont tres similaires pour les trois analyses puisque la difference des 
resultats n'est que de 1 % au maximum. On peut cependant remarquer que les valeurs 
sont tres legerement plus elevees pour la structure elastique (Fy = oo). Ceci est 
previsible puisque les structures modelisees inelastiquement perdent de la rigidite lors 
d'evenements inelastiques dans les membrures hors lien. Les ecarts sont cependant 
beaucoup plus importants pour les deformations. Les differences sont particulierement 
significatives sous le seisme W72301, ou des ecarts pouvant atteindre jusqu'a 20 % 
pour les rotations inelastiques des liens et 40 % pour le deplacement inter-etage ont 
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ete recoltes entre la structure modelisee avec des elements hors lien d'une capacite 
probable et ponderee. Cette difference est moindre pour le seisme W65302 avec des 
ecarts maximum de 5 %. Les ecarts etant minimes entre la structure modelisee avec 
des membrures hors lien elastiques et selon la resistance probable, on peut conclure 
que tres peu de plastification se produit dans les membrures ou que son impact est 
negligeable. Meme si cette inelasticite des membrures hors lien n'entraine pas 
l'effondrement de la structure, ceci peut etre un facteur determinant lors de la 
verification des criteres de deformation, et forcer a modifier certaines membrures. 
Cette difference est toutefois negligeable pour les signaux provoquant un effet moins 
prononce sur la structure. En effet, pour le seisme W65501, on observe un ecart d'au 
plus 1 % pour la totalite des resultats. On peut done conclure que l'inelasticite des 
membrures hors lien est tres faible dans ce cas. 
6.2.2 Structure MTL3 
Puisque la structure MTL3 a subi peu de dommages importants pour la majorite 
des accelerogrammes, seulement les resultats du modele ANSR seront discutes dans la 
prochaine section. La serie d'accelerogrammes utilisee est composee des quatorze 
signaux artificiels du Tableau 5.9 debutant par la lettre « E ». 
Reponse des liens 
Les valeurs medianes et de 84e pourcentile de la sur-resistance et la rotation des 
liens sont presentees au Tableau 6.6. La sur-resistance mediane des liens au premier, 
deuxieme et troisieme niveau est respectivement de \.26Vpr, 1.28V,,,- et de 1.23V,,,-. On 
peut done voir que la plastification des liens de la structure MTL3 a ete beaucoup 
moins importante que dans le cas de la structure VCR3. Ces valeurs sont egalement 
toutes inferieures a la sur-resistance de 1.30V r̂ specifiee dans la norme. Les episodes 
de plastification des liens obtenues des analyses non lineaires avec les signaux 
E70703 et E70502 sont presentees la Figure 6.5. Ces signaux represented 
respectivement les evenements dont les valeurs de sur-resistance maximale de lien se 
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rapprochent le plus de la mediane et du 84e pourcentile de l'ensemble des signaux. On 
remarque une plastification simultanee des liens, particulierement pour les liens des 
deux premiers niveaux. Le lien au toit est toutefois moins sollicite, mais plastifie 
habituellement lorsque les deux autres liens sont actifs. 
Au Tableau 6.6 sont indiquees les rotations inelastiques des liens. Celles-ci sont 
relativement faibles, avec des valeurs medianes variant de 0.032 radians a 0.037 
radians Pour ce critere, la valeur maximale est cette fois-ci au toit, ce qui n'avait pas 
ete prevu par les equations de dimensionnement. Les rotations sont environ deux fois 
plus faibles que les valeurs de dimensionnement, avec une valeur maximale de 0.063 
radians (voir Tableau 3.4), et sont toutes sous la limite de 0.080 radians pour des liens 
courts. 
Comportement global de la structure 
Le cisaillement median obtenu des quatorze analyses est de 1061 kN, avec une 
valeur de 1119 kN pour le 84e pourcentile. La valeur mediane est inferieure de 
seulement 2.3 % a ce qui etait prevu lors du dimensionnement, soit 1086 kN. 
On indique egalement au Tableau 6.6 les deplacements inter-etages, qui sont 
relativement faible avec des valeurs augmentant de 0.0043/z.9 au premier niveau a 
0.0051/i., au toit. Celles-ci sont nettement inferieures a la limite de 2.50 %hs et aux 
valeurs de dimensionnement, sauf pour le toit avec une valeur de 0.53 %hs. Une 
difference marquee est visible dans la tendance par rapport au dimensionnement, ou la 
valeur minimale se trouve au toit, ce qui est l'inverse pour les analyses non lineaires. 
Comme dans le cas de la structure VCR3, une forte correlation a ete observee entre la 
deformation inter-etage maximale et la rotation inelastique maximale du lien tant au 
niveau de l'apparition que de l'amplitude. Ceci sera discute plus en detail a la section 
6.4 
L'effort axial dans les colonnes a ete compile de fagon similaire a la structure 
VCR3. Les resultats medians sont presentes au Tableau 6.1, avec des efforts axiaux 
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recoltes sur ANSR augmentant de 186 kN au toit a 1684 kN au premier niveau. On 
remarque une similitude presque parfaite avec les efforts axiaux de dimensionnement. 
En effet, un ecart de moins de 1 % est obtenu pour les deux premiers niveaux. Ceci 
confirme done une plastification simultanee des liens pour les batiments de faibles 
hauteurs, comme il a ete montre pour la structure VCR3. 
La distribution du moment flechissant entre la poutre et la diagonale, obtenue 
grace a la connexion rigide entre ces elements, a ete evaluee selon la methode 
employee pour la structure VCR3. Les resultats sont presentes au Tableau 6.2. Des 
transferts de 28 % au premier niveau, 35 % au second etage et de 52 % au toit ont ete 
obtenus a partir des analyses sur ANSR. Ces ratios sont pres de ceux prevus par le 
dimensionnement, avec un ecart maximal de 5 %. L'analyse elastique utilisee dans 
cette etude pour le dimensionnement semble done bien prevoir la distribution du 
moment entre la diagonale et la poutre. 
Les moments d'extremites dans les colonnes ont ete evalues pour chaque signal. 
Les moments medians sont egaux a 15 % de la resistance plastique de la colonne 
(Mp
co1) pour les deux premiers etages et a 26 % de Mp
c"1 pour l'etage au toit. Notons 
que la dispersion des donnees est plus faible que dans le cas de la structure VCR3 
avec des valeurs de 84e pourcentile qui sont respectivement egaux a 21 % et 33 % de 
Mp
co. De plus, pour cette structure, les pourcentages presents par la norme n'ont pas 
ete depasses. 
Afin d'evaluer les excursions inelastiques des membrures hors lien, une 
demarche identique a celle employee dans le cas de la structure VCR3 a ete utilisee. 
Celle-ci consiste a evaluer le ratio demande/capacite de chaque membrure pour 
chaque pas de temps et accelerogramme des analyses dans ANSR. Le nombre 
d'excursions inelastiques obtenu est tres faible, se resumant a une sequence de 0.04 s 
durant le seisme E70502 et une autre de 0.1 sec lors du seisme E701002 pour les 
diagonales du premier et du deuxieme niveau, respectivement. Lors de ces excursions 
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inelastiques, le ratio demande/capacite maximal a ete de 1.05. Ces evenements se 
produisent lorsque la diagonale est evaluee selon sa resistance ponderee ; en ce sens, 
aucune inelasticite n'est observee lorsque la resistance probable des membrures a ete 
consideree. Ce faible niveau d'inelasticite des membrures hors lien justifie la decision 
de ne pas etudier davantage le comportement global de la structure MTL3, notamment 
a l'aide de la modelisation developpee dans OpenSees. 
Le Tableau 6.4 affiche les ratios demande/capacite de chaque membrure pour la 
totalite des analyses inelastiques sur ANSR. A l'exception des membrures du toit, les 
ratios pour les ratios medians varient de 0.78 a 0.92. Au toit, ce ratio est de 0.56. 
Puisque l'ecrouissage a ete plus faible que prevu lors du dimensionnement, il n'est 
done pas surprenant de voir que toutes les membrures ont ete moins sollicitees que 
prevu. En effet, la valeur mediane du ratio obtenu des analyses inelastiques est de 6 a 
25 % plus faible que celui prevu lors du dimensionnement. La colonne du toit presente 
une tendance differente, car le dimensionnement de cette membrure a ete regi par les 
efforts de gravite. Puisque le nombre d'excursion inelastique est tres faible, il n'est 
done pas surprenant qu' aucune membrure affiche un ratio superieur a 1.0. Ce constat 
est valide meme pour les valeurs d'efforts correspondant au 84e pourcentile. 
6.2.3 Resume du comportement observe pour les cadres de trois etages 
Cette sous section traitait des resultats des analyses effectuees sur les batiments 
de trois etages. De fa§on generalisee, l'intensite des reponses obtenues a ete largement 
superieure pour la structure VCR3 comparativement a la structure MTL3. 
Deux des trois liens de la structure VCR3 ont depasse la limite de sur-resistance 
du CSA-S16 pour toutes les modelisations utilisees. Plusieurs membrures ont subi des 
excursions inelastiques, particulierement les diagonales des niveaux inferieurs. Une 
etude plus approfondie a l'aide de la modelisation OpenSees a permis de determiner 
que cette inelasticite peut augmenter les deplacements jusqu'a 40 % pour les signaux 
sollicitant le plus la structure. L'influence de la plastification dans les membrures est 
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cependant negligeable au niveau des efforts et pour les signaux produisant une 
sollicitation pres de la mediane. 
Pour les deux structures, les limites pour les rotations inelastiques des liens et 
pour les deplacements inter-etages ont ete respectees, les deplacements etant 
particulierement tres loin de la limite permise de la norme. La variation sur la hauteur 
du batiment des resultats est semblable pour les deux structures et reflete bien ce qui 
avait ete prevu lors du dimensionnement, soit des valeurs maximales au deuxieme 
niveau et minimales au toit. Les valeurs obtenues des analyses sont toutefois 
generalement plus faibles que calculees lors du dimensionnement. 
Le cisaillement a la base et le transfert du moment du lien vers la diagonale est 
tres pres de ce qui avait ete prevu au dimensionnement. Pour la structure VCR3, les 
efforts dans les membrures hors lien sont representatifs du dimensionnement, quoique 
legerement superieurs par endroit puisque la sur-resistance a atteint jusqu'a 1.41 Vpr. 
Inversement, les membrures de la structure MTL3 ont ete sur-dimensionnees jusqu'a 
un maximum de 25 %. Ceci est attribuable a un ecrouissage moins eleve que prevu 
des liens et tres peu d'excursions inelastiques dans les liens. 
6.3 Structures de 8 etages 
6.3.1 Structure VCR8 
Pour cette structure, les dix accelerogrammes historiques V10 a V20 et les 
quatorze accelerogrammes artificiels commencant par la lettre « W » du Tableau 5.9 
ont ete utilise. 
Reponse des liens 
La sur-resistance des liens medians et du 84e pourcentile obtenue pour les quatre 
modelisations est presentee a la Figure 6.6. Pour les etages inferieurs, les sur-
rdsistances varient de 1.32V,,, a l.49Vpr tandis qu'elle est de \.\9Vpr a 1.27V r̂ au toit. 
On remarque done qu'une plastification significative est presente dans les liens pour 
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tous les types de modelisation. Par contre, comme pour les autres structures, celle-ci 
est moins frequente au niveau du toit. A tous les autres etages, les sur-resistances sont 
superieures a la valeur de 1.30Vy,r specifiee dans la norme, jusqu'a un maximum 
d'environ 15 %. Elles sont toutefois coherentes avec les travaux experimentaux de 
Okazaki et al. (2005). De fagon generate, on remarque que la sur-resistance maximale 
se situe a l'avant-dernier niveau et la sur-resistance est plus faible pour les niveaux 
intermediaires. Comme dans le cas des autres structures, une plastification simultanee 
de tous les liens est frequemment observee. On peut observer ce phenomene a la 
Figure 6.7, qui represente la plastification des liens pour le seisme V18 (correspondant 
le mieux a la mediane des resultats) et W72302 (84e pourcentile). On y remarque une 
difference marquee au niveau de 1'apparition et la duree de la plastification entre ces 
deux accelerogrammes. 
La Figure 6.8 montre les rotations inelastiques des liens de la structure VCR8 
obtenues lors des analyses et du dimensionnement. Selon certaines modelisations, les 
rotations inelastiques medianes au premier et septieme etage ont atteint des valeurs 
allant jusqu'a 0.098 radians. Au toit, la rotation inelastique mediane de lien est 
minimale avec des valeurs variant de 0.034 a 0.061 radians selon le type de 
modelisation. Finalement, pour les etages deux a six, les rotations inelastiques 
medianes varient de 0.042 a 0.72 radians. Ces rotations sont les plus significatives des 
quatre structures analysees. Pour les deux etages critiques, la limite de la norme CSA-
S16 a ete depassee d'environ 20% et les valeurs prevues du dimensionnement 
d'environ du double. La tendance des resultats est la meme que dans le cas des sur-
resistances, soit des valeurs minimales au toit et moyens pour les niveaux 
intermediaires. La variation en fonction des etages diverge de fac.on marquee de celle 
obtenue lors du dimensionnement, ou on prevoyait une augmentation graduelle (mais 
plus rapide aux niveaux inferieurs) des rotations des liens jusqu'au septieme niveau 
suivi d'une legere baisse au toit. Les valeurs de rotations des liens de 
dimensionnement sont indiquees au Tableau 3.4. 
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Comportement global de la structure 
Le cisaillement median varie de 2798 kN a 3037 kN pour les quatre types de 
modelisation, ce qui represente un ecart de 7.9 %. La valeur mediane est 14% plus 
elevee que ce qu'il avait ete calcule lors du dimensionnement. 
Les deplacements inter-etages selon les differentes modelisations sont montres a 
la Figure 6.9. La plage de valeur au toit varie de 0.0115/z.v a 0.0141/^ selon la 
modelisation utilisee tandis qu'elle se situe de facon stable entre 0.0073/?,s et 0.0097/i,v 
sur les cinq premiers niveaux. Ces deplacements inter-etages sont en general 
inferieurs a ce qui etait prevu lors du dimensionnement et toujours sous la limite de la 
norme (le deplacement inter-etage maximal est a environ a 60 % de cette limite). On 
observe un ecart median de 31 % sur l'ensemble des niveaux entre les resultats des 
analyses et du dimensionnement. On remarque que les valeurs sont plutot stables aux 
niveaux inferieurs, augmentant ensuite vers le haut du batiment avec une progression 
plus rapide au sommet. Cette tendance est divergente par rapport a celles observees 
pour la reponse du lien. Puisque les rotations inelastiques de dimensionnement sont en 
relation lineaire avec les deplacements inter-etages elastiques (voir equation 2.16), la 
variation selon les etages est done la meme que celle des rotations inelastiques. Cette 
tendance n'est done pas similaire a ce qui a ete observe lors des analyses. Par contre, 
la valeur maximale de dimensionnement (1.47 %hs au septieme niveau) est pres du 
deplacement inter-etage maximal (1.41 %hx au toit) obtenu lors des analyses non 
lineaires. 
L'effort axial dans les colonnes a ete compile de nouveau sur ANSR pour ces 
contreventements de huit etages afin de verifier la simultaneity de plastification des 
liens pour des batiments de plus grande hauteur et les facteurs de sur-resistance de 
liens a utiliser. Les resultats des analyses sont montres au Tableau 6.1, en plus de 
l'effort axial considere lors du dimensionnement. On remarque que l'ecart entre les 
valeurs des analyses et du dimensionnement est faible. En effet, l'ecart maximal sur 
les huit niveaux est de 4.6 % avec une mediane de 1.5 %. Par contre, les efforts axiaux 
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recoltes dans les analyses non lineaires sont systematiquement superieurs. Ceci etait 
previsible puisque la sur-resistance mediane sur tous les etages est de \.2>5Vpr, soit 3.8 
% superieur a ce qui avait ete considere (1.30Vpr). En tenant compte de cette sur-
resistance mediane obtenue, on peut conclure que les facteurs de simultaneite de 
plastification des liens dans le calcul de la charge axiale des colonnes sont realistes 
tout en etant legerement conservateurs. 
Afin d'evaluer la distribution du moment flechissant entre la poutre et la 
diagonale, les ratios MdiuSonaielMnen ont ete calcules pour chaque signal sous la 
modelisation ANSR. Les valeurs medianes obtenues sont indiques au Tableau 6.2. Le 
ratio MdiagonaiJMuen varie graduellement de 0.18 au premier niveau a 0.36 au toit. Ces 
valeurs sont plus elevees que la plage de 5 a 20 % enoncee par Koboevic et Redwood 
(1997) mais semblable a ce qui avait ete calcule lors du dimensionnement. En effet, en 
evaluant les ratios de dimensionnement, egalement presentes du Tableau 6.2, on 
observe que l'ecart median du ratio est de 14 %, et au maximum de 16 %. La tendance 
est la meme pour tous les niveaux : les analyses non lineaires donnent une proportion 
du moment de flexion du lien transfere a la diagonale qui est superieure a celle prevue 
lors du dimensionnement. 
Les moments de flexion d'extremites dans les colonnes ont ete evalues pour 
chaque signal. Les valeurs medianes des moments sont respectivement egales a 15 %, 
21 % et 20 % de Mp
cal pour les trois sections de colonnes inferieures et a 51 % de 
Mp
c"1 pour la section de colonne au toit. Ces valeurs sont comparables aux 
specifications de la norme CSA-S16 pour les niveaux inferieurs (0.15M/Y,/) mais la 
difference est notable pour la colonne du toit, ou la norme exige de considerer 
0.35M/"'. 
Le nombre d'excursions inelastiques des membrures hors lien a ete determine 
dans ANSR en suivant la meme demarche que celle utilisee pour les autres batiments. 
Le nombre d'excursions inelastiques obtenu, exprime en pas de temps de 0.01 
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seconde, est affiche au Tableau 6.7. On remarque que plusieurs cycles de 
plastification ont eu lieu dans ces membrures, plus particulierement dans les 
diagonales des niveaux inferieurs et superieurs, ou la sur-resistance des liens est 
maximale. On observe la periode consecutive de plastification la plus longue lors de 
l'analyse avec l'accelerogramme W65301, pour la diagonale du deuxieme niveau, 
avec une duree de 0.41 seconde. Cependant, le ratio demande/capacite maximal de 
1.26 a ete observe a la colonne du septieme niveau lors du seisme VI5, lorsque Ton 
considere la resistance ponderee de la section dans les calculs. Ce ratio est de 1.06 
lorsque la resistance probable de la section est utilisee comme reference. En evaluant 
la capacite des membrures hors lien selon leur resistance probable, le nombre 
d'excursions inelastiques chute radicalement. En effet, on note seulement trois 
evenements de 0.06 s dans les colonnes et cinq evenements d'une duree maximale de 
0.1 s dans les diagonales du deuxieme niveau. 
Le Tableau 6.8 presente le ratio demande/capacite des membrures hors lien 
provenant de la totalite des analysees effectuees dans ANSR pour la structure VCR8 
ainsi que celui provenant du dimensionnement. Rappelons que les resistances des 
poutres hors lien ont ete calculees selon la limite elastique probable de l'acier (385 
MPa) tandis que la limite elastique ponderee (315 MPa) a ete employee pour les 
diagonales et les colonnes afin d'etre coherent avec le dimensionnement. A 
l'exception de la poutre du toit, ou les efforts ont ete plus faibles que prevu, les 
valeurs medianes du ratio pour les poutres et les colonnes sont semblables a celles 
obtenues lors du dimensionnement, avec un ecart maximal d'au plus 6 %. Pour les 
diagonales, les efforts ont ete plus importants qu'anticipes lors du dimensionnement 
puisque cinq des huit diagonales ont un ratio demande/capacite median superieur a 
1.0. La diagonale du deuxieme niveau a le ratio le plus eleve avec une valeur de 1.09. 
Pour ces pieces de diagonale, le ratio de dimensionnement variait de 0.88 a 0.99. 
Tout comme pour le batiment VCR3, l'influence des excursions inelastique sur 
le comportement global de la membrure a ete observee plus en details a l'aide du 
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modele developpe avec OpenSees. L'impact des excursions inelastiques des 
membrures sur le comportement global de la structure a ete evalue en comparant la 
reponse du systeme pour des membrures hors lien elastique (Fy = oo), des membrures 
modelisees inelastiquement selon leur resistance probable et des membrures 
modelisees selon leur resistance ponderee. Pour cette structure, ces comparaisons ont 
ete effectuees pour 1'ensemble des signaux. Au Tableau 6.9 sont presentes les resultats 
detailles pour les signaux W65302, W72302 et W65304. Les deux premiers ont 
provoque les efforts et deplacements les plus importants dans la structure VCR8 
tandis que les efforts induits par le dernier se situent pres de la mediane. Comme on 
peut le voir dans ce tableau, les valeurs de cisaillement a la base et dans les liens sont 
tres similaires pour les trois analyses puisque la difference maximum entre les 
resultats n'est que de 1.6 %. On remarque cependant des ecarts plus importants pour 
les deformations. En effet, sur tous les etages, la difference entre les valeurs medianes 
des rotations inelastiques dans les liens obtenues de la modelisation elastique et de la 
modelisation ou assigne aux membrures leur resistance ponderee est de 8 % pour le 
signal W65302 et de 14 % pour le signal W72302. Ces differences sont 
respectivement egales de 6 % et 11 % pour les deplacements inter-etages. Les ecarts 
maximums avoisinent les 20 % pour ces deux criteres, et ce pour les deux signaux. En 
general, les valeurs de deplacement augmentent lorsque la modelisation est effectuee 
avec la resistance ponderee des membrures hors lien. Ceci est previsible puisque la 
structure perd de la rigidite lors d'evenements inelastique. Aucun effondrement n'a 
cependant ete remarque lors de ces analyses. Pour le signal W65304, l'effet des 
membrures inelastiques est beaucoup moindre avec des ecarts de 1.8 % entre les 
valeurs medianes de deplacement et de 7 % pour les valeurs extremes. Comme dans le 
cas de la structure VCR3, on remarque de cette etude que l'impact de l'inelasticite des 
membrures hors lien a plus d'influence pour les analyses realisees pour des signaux 
qui excitent davantage la structure. Le nombre d'excursions inelastiques dans les 
membrures hors lien est superieur dans ces cas, ce a quoi nous devions nous attendre. 
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Finalement, la Figure 6.10 et la Figure 6.11 montrent respectivement la rotation 
inelastique des liens et les emplacements inter-etages pour l'ensemble des analyses 
selon les trois differentes valeurs de limite elastique des membrures hors lien. On peut 
observer que la reponse est tres semblable entre les modelisations. Ceci est vrai autant 
pour les valeurs medianes que du 84e pourcentile. Ces figures montrent clairement que 
l'effet de la plastification des membrures hors lien (et done de les modelisees de fagon 
elastique ou non lineaire) a peu d'impact sur la reponse globale de la structure. Ceci 
implique cependant d'analyser la structure avec un nombre suffisant de signaux et 
d'avoir realise un dimensionnement adequat selon les normes en vigueur. 
6.3.2 Structure MTL8 
La structure MTL8 ayant reagi faiblement pour la majorite des 
accelerogrammes, seulement les resultats du modele ANSR seront discutes dans la 
prochaine section. Comme pour la structure MTL3, la serie d'accelerogrammes 
utilisee pour cette structure est composee des quatorze signaux artificiels du Tableau 
5.9 debutant par la lettre « E ». 
Reponse des liens 
Les sur-resistances des liens obtenues des analyses sont presentees au Tableau 
6.10. Les valeurs medianes varient entre 1.06 et \26Vpr. La mediane des sur-
resistances est de 1.15Vpr, soit 12 % inferieure que la valeur attendue de 1.30Vpr. Ces 
sur-resistances sont les plus faibles parmi les quatre batiments etudies. Comme pour le 
batiment VCR8, la valeur minimale se trouve au toit alors que les valeurs maximales 
ont ete observees au sixieme et septieme niveaux. 
On montre a la Figure 6.12 la frequence et la duree de plastification des liens 
pour les signaux E70701 et E70704 avec la modelisation ANSR. Ces signaux 
represented respectivement les evenements produisant les valeurs de sur-resistance 
maximale de lien se rapprochant respectivement le plus de la mediane et du 84e 
pourcentile de l'ensemble des signaux. On remarque que la plastification simultanee 
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des huit liens est plutot ponctuelle et moins frequente. Ceci etait previsible puisque la 
plastification des liens est moins frequente, particulierement aux niveaux inferieurs et 
au toit. Par contre, les periodes de plastification repetees sont similaires pour tous les 
liens. Finalement, on observe que la duree des evenements de plastification est 
beaucoup plus faible que dans le cas de la structure VCR8 (voir Figure 6.7). 
Les rotations inelastiques recoltees des analyses sont indiquees au Tableau 6.10. 
Les valeurs medianes, variant de 0.012 rad a 0.034 rad, sont egalement les plus faibles 
obtenues lors de cette etude. La variation sur la hauteur du batiment est identique a 
celle observee lors des sur-resistances des liens, a l'exception que la valeur minimale 
se situe aux niveaux inferieurs, au lieu du toit. Elle diverge de celle observee lors du 
dimensionnement, qui prevoyait une augmentation graduelle (mais plus rapide aux 
niveaux inferieurs) des rotations jusqu'au septieme niveau suivi d'une baisse au toit. 
Comportement global de la structure 
La valeur mediane du cisaillement obtenu des quatorze analyses est egale a 1142 
kN et la valeur correspondant au 84e pourcentile est de 1217 kN. La valeur mediane 
n'est qu'a 1 % du cisaillement a la base de dimensionnement. 
Les deplacements inter-etage sont presentes au Tableau 6.10. Ceux-ci sont 
plutot faibles, augmentant graduellement de 0.0030/z, au premier niveau a 0.0089/i, au 
toit. Ces valeurs sont beaucoup moins elevees que les valeurs de dimensionnement, 
comme en temoigne l'ecart median de 116 % sur l'ensemble des niveaux. Cependant, 
la valeur extreme, situee au toit, n'est que 20 % inferieure a la valeur maximale de 
dimensionnement (1.07 %hs au sixieme niveau). Sauf pour la decroissance au niveau 
du toit, la variation des deplacements inter-etage sur la hauteur du batiment est 
similaire a celle observee pour les rotations inelastiques. Cette variation diverge done 
par rapport a celle observee lors du dimensionnement. Finalement, comme pour 
l'ensemble des structures analysees, une forte correlation est observee entre les 
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emplacements inter-etage et les rotations inelastiques maximales. Ceci sera discute 
plus en detail a la section 6.4. 
Au Tableau 6.1, on presente les efforts axiaux dans les colonnes provenant des 
analyses non lineaires. Les efforts axiaux augmentent de 174 kN au toit a 5095 kN au 
premier niveau. Ces valeurs sont moindres que ce qui avait ete anticipe lors du 
dimensionnement avec une difference maximum de 17 % au premier niveau et une 
difference de 7 % entre la valeur mediane sur l'ensemble des niveaux. Ceci etait 
pre visible puisque que la sur-resistance des liens mediane est 12 % inferieure a la 
valeur attendue de 1.30V,,,.. Cependant, puisque l'ecart des sur-resistances des liens est 
plus grand que l'ecart sur les efforts axiaux, les facteurs de simultaneity des sur-
resistances pour calculer les efforts axiaux dans les colonnes ne sont pas conservateurs 
dans ce cas. 
Le Tableau 6.2 montre les valeurs medianes du ratio Mdiag<maielMiien pour 
l'ensemble des analyses inelastiques effectuees. Le ratio considere lors du 
dimensionnement est aussi donne. Ce ratio augmente graduellement en fonction de la 
hauteur du contreventement de 0.20 au premier niveau a 0.55 au toit lors du 
dimensionnement compare a une variation de 0.22 a 0.59 pour la modelisation ANSR-
1. On observe que les ratios obtenus des analyses non lineaires sont done 
systematiquement plus eleves. Cependant, encore une fois, les predictions du 
dimensionnement se sont bien ete refletees lors des analyses inelastiques. 
Les moments d'extremites dans les colonnes ont ete evalues pour chaque signal. 
Les moments medians sont respectivement de 8 %, 9 % et 13 % de Mp
coi pour les trois 
colonnes inferieures et de 25 % de Mp
c"1 pour la section de colonne au toit. Ces valeurs 
sont inferieures aux valeurs de 15 et 35 % prescrites par la norme. 
Les excursions inelastiques des membrures hors lien ont ete examinees comme 
pour les autres structures, soit en evaluant le ratio demande/capacite des membrures 
pour tous les pas de temps de chaque analyse effectuee. Ceci a permis de conclure 
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qu'en aucun temps les membrures hors lien de la structure MTL8 sont en regime 
inelastique, meme lorsque les membrures sont evaluees selon leur resistance ponderee 
{(j)RyFy=- 315 MPa). En effet, le ratio demande/capacite maximal est de 0.98 dans la 
colonne du cinquieme niveau lors de l'analyse avec l'accelerogramme E701001. 
Puisqu'aucune plastification n'a ete observee, il n'est pas justifie de proceder a des 
etudes plus exhaustives sur le comportement global inelastique de cette structure. 
Les ratios demande/capacite des membrures hors lien de la structure MTL8 sont 
presentes au Tableau 6.8. II n'y est pas surprenant de n'obtenir aucun ratio superieur a 
1.0 puisqu'il a ete specifie ci-dessus que le ratio demande/capacite maximal pour un 
signal unique est de 0.98. Les ratios les plus eleves se trouvent a la section de colonne 
des cinquieme et sixieme etages et a la poutre du sixieme etage. C'est a ces endroits 
que la sur-resistance du lien est la plus importante. L'ecrouissage des liens a ete plus 
faible que prevu lors du dimensionnement, ce qui a conduit a un surdimensionnement 
de 1'ensemble des membrures. En effet, le ratio demande/capacite median obtenu des 
analyses inelastiques est de 10 a 32 % plus faible que celui de dimensionnement. 
6.3.3 Resume du comportement observe pour les cadres de huit etages 
Cette sous section traitait des resultats des analyses effectuees sur les bailments 
de huit etages. De facon generalisee, l'intensite des reponses obtenues a ete largement 
superieure pour la structure VCR8 comparativement a la structure MTL8. 
Tous les liens de la structure VCR8, sauf celui au toit, ont depasse la limite de 
sur-resistance de 1.30V,,,, avec une valeur maximale de 1.49V r̂, contrairement a un 
maximum de \26Vpr pour la structure MTL8. Plusieurs membrures de la structure 
VCR8 ont subi des excursions inelastiques, principalement les diagonales avec une 
plastification consecutive maximale de 0.41 s. L'etude avec la modelisation sur 
OpenSees a permis de conclure que l'inelasticite des membrures peut modifier 
significativement les deplacements pour les signaux sollicitant le plus la structure. Ces 
differences sont toutefois negligeables pour les efforts dans les membrures ou pour les 
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signaux sollicitant moderement la structure. Cette conclusion etait similaire pour la 
structure VCR3. Pour la structure MTL8, aucun evenement de plastification des 
membrures hors lien n'a ete observe, et ce meme en considerant la resistance 
ponderee des membrures. 
Les rotations inelastiques ont depasse la limite de 0.08 radians au premier et 
septieme niveaux de la structure VCR8. Une variation similaire pour les deplacements 
sur la hauteur du batiment a ete observee pour les deux structures. Elle differe de ce 
qui avait ete anticipe au dimensionnement, particulierement au niveau du toit. Tout 
comme pour les structures de trois etages, les efforts dans les membrures hors lien ont 
ete legerement superieurs aux efforts de dimensionnement pour la structure localisee a 
Vancouver et inferieurs pour la structure de Montreal. La difference est attribuable a 
l'intensite de sollicitation des elements liens qui est differente. 
Finalement, les cisaillements a la base, les efforts axiaux dans les colonnes et la 
repartition du moment entre la poutre et les diagonales sont pres des valeurs de 
dimensionnement, et ce pour les deux structures. 
6.4 Relation entre la rotation inelastique des liens et la deformation inter-
etage 
6.4.1 Mise en contexte 
L'etude comparative entre la rotation inelastique des liens et la deformation 
inter-etage est un moyen simple et en meme temps la plus efficace de relier le 
comportement isole du lien ductile a celui du cadre dans son ensemble. 
Tel que discute a la section 2.2.3, la norme CSA-S16 evalue la rotation 
inelastique du lien en fonction du deplacement inter-etage et de la geometrie du 
contreventement. Pour un CCE, y = (L/e)6p ou 6P = 3*Ae/hs ou Ae est le deplacement 
inter-etage elastique calcule pour les efforts ponderes du CNBC 2005. La rotation 
inelastique des liens debute lorsque le cisaillement dans le lien produit une contrainte 
RyFy = 385 MPa. Ce niveau d'effort correspond a une charge laterale egale a RyFy l§Fy 
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* Vf•- 385/315 * Vf= 1.22 V/. Selon le principe du emplacement egal, le deplacement 
inter-etage plastique (deplacement inter-etage apres la plastification du lien) serait 
egal a Ap = (R()Rd) Ae - 1.22 Ae = 4.78 Ae. On note que cette valeur est plus elevee que 
la valeur de 3.0 Ae supposee dans la norme S16-05 pour le calcul de 9P. 
Dans l'edition CSA-S16-01, le facteur de ductilite, R (4.0 pour un CCE selon le 
CNBC 1995) etait explicitement inclus dans la formulation de y sous la forme 6P = (R-
l)*A^7z*. Le resultat est cependant le meme (6P = 3*Ae/hs) que dans la norme S16-05. 
Les resultats presentes dans les sections precedentes montrent qu'en general, la 
relation entre y et A ne reflete pas le comportement de mecanisme rigide-plastique 
prevu par cette equation. Dans cette sous section, on examine plus en detail la relation 
entre ces deux parametres et les conclusions pertinentes sont presentees ci-dessous. 
6.4.2 Relation entre le deplacement inter-etage elastique et inelastique 
En suivant la norme actuelle, les deformations inelastiques sont obtenues des 
deformations elastiques multipliees par RdR„ (6.0 pour les CCE). Ceci suit le principe 
des deplacements egaux et implique que le ratio de ductilite en deplacement est egal 
au facteur de ductilite Rd. Koboevic (2000) a demontre que cette hypothese n'est pas 
exacte pour tous les CCE, en particulier pour ceux de grandes hauteurs. Le meme 
phenomene a ete observe lors de cette recherche. Comme montre la Figure 6.13, 
aucune tendance constante n'est visible entre les deplacements inter-etages elastiques 
obtenus de 1'analyse spectrale, Ae, et les valeurs medianes des deplacements inter-
etages totaux obtenus des analyses temporelles, A. On remarque qu'en general, les 
deplacements inter-etages totaux medians sont inferieurs a RdR0 fois les deplacements 
inter-etages elastiques. Par contre, on ne peut determiner un facteur unique reliant les 
deformations elastiques et inelastiques. Les resultats montrent que la relation entre les 
deplacements inter-etages totaux et elastiques est probablement aussi fonction de la 
periode fondamentale de la structure (hauteur de la structure) et de l'etage considere et 
que d'utiliser un facteur constant RdR0 n'est pas adequat. 
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Pour les batiments etudies ici, les resultats suggerent qu'il est realiste, quoique 
generalement conservateur, de proceder a la verification des deplacements inter-etages 
totaux en supposant que ces deplacements sont egaux a RdR„ Ae, comme specifie dans 
le CNBC 2005. Cependant, comme montre dans la section suivante, cet estime n'est 
pas assez precis pour evaluer la rotation plastique des segments ductiles. 
6.4.3 Relation entre 7 maximum et A maximum 
Pour chaque analyse non lineaire effectuee, la rotation inelastique maximale des 
liens ainsi que le deplacement inter-etage maximal ont ete recoltes a chaque etage. 
Une premiere constatation est que l'apparition dans le temps de la rotation inelastique 
maximale du lien Concorde parfaitement avec celle du deplacement inter-etage 
maximal, et ce de fagon systematique. Ceci permet de confirmer 1'interaction directe 
de la rotation inelastique des liens sur le comportement global de la structure. 
La Figure 6.14 presente le rapport entre les rotations inelastiques des liens 
obtenues des analyses sur ANSR et celles calculer lors du dimensionnement. On 
remarque egalement dans ce cas qu'il n'y a pas relation directe entre ces deux valeurs. 
Cependant, dans la majorite des cas, l'approche de la norme SI6-05 pour obtenir y de 
dimensionnement est conservatrice puisque le rapport des y est inferieur a 1. Ceci 
n'est cependant pas toujours le cas dans les structures localisees a Vancouver, 
particulierement aux etages inferieurs. 
On peut attribuer les erreurs sur les predictions de y au fait que les deplacements 
inter-etages totaux, A, ne peuvent etre predits avec precision a partir de Ae, comme 
cela a ete illustre a la section precedente. Dans ce contexte, il est interessant de 
verifier s'il existe une relation entre les rotations inelastiques et deplacements inter-
etages des les structures etudiees. 
La Figure 6.15 montre la relation entre les rotations inelastiques extremes et les 
deplacements inter-etages associes a chaque niveau pour toutes les analyses des 
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structures VCR3 et MTL3. On peut constater qu'une tendance tres claire est presente, 
peu importe la structure et le niveau considere, et elle se traduit par l'equation 
suivante : 
A Ih, =0.078^+0.00227 (6.1) 
Dans cette equation, A est le deplacement inter-etage et y est la rotation 
inelastique du lien exprime en radian. 
De fa<jon similaire, la Figure 6.16 montre la relation entre les rotations 
inelastiques extremes et les deplacements inter-etages associes a chaque niveau pour 
toutes les analyses des structures VCR8 et MTL8. Une premiere correlation tres claire 
est presente pour les niveaux un a sept des deux structures. Cette relation est decrite 
par l'equation 6.2. Par contre, il y a une divergence au niveau du toit pour ces 
structures de huit etages. En effet, a ce niveau, la rotation inelastique des liens tend a 
diminuer tandis que le deplacement inter-etage atteint son maximum. Ceci s'explique 
par le fait que la section de lien au toit a tres frequemment une reserve de capacite 
plus importante ((/>Vc/Vf), reduisant sa rotation inelastique tandis que le deplacement 
inter-etage augmente en raison du cumul des deformations axiales des colonnes aux 
etages inferieurs. Pour cette raison, meme s'il y a une correlation directe entre les 
deux parametres, elle ne se traduit pas par l'equation des niveaux un a sept. Les 
equations different egalement entre la structure VCR8 et MTL8 et sont respectivement 
presentees par les equations 6.3 et 6.4. 
A / hs = 0.085/+0.0028 (6.2) 
A / hs = 0.099^+ 0.0082 (6.3) 
A lhs =0.142^+0.0054 (6.4) 
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Les equations 6.1 et 6.2 etant similaires, une seule equation est proposee pour 
tous les niveaux des deux batiments de huit etages, a l'exception du toit: 
A / hs = 0.083^+ 0.0026 = y(e IL) + 0.0026 (6.5) 
En substituant 6P par 3A dans 1'equation 2.16, on obtient Ae/L. II est alors 
interessant de voir que le multiplicateur de y de l'equation 6.5 est pres de elL. En effet, 
e/L = 600/8000 = 0.075, ce qui represente un ecart de 11 % par rapport a la variable 
0.083 de l'equation 6.5. 
Lors du dimensionnement, on evalue habituellement la rotation inelastique des 
liens en fonction du deplacement inter-etage. En reformulant l'equation 6.5, il est 
possible de determiner y en fonction de A : 
y =
A / " - - f t 0 0 2 6 > 0 . 0 0 radian (6.6) 
el L 
Afin de valider cette equation, 1'ensemble des deplacements inter-etages 
obtenus des analyses, a l'exception de ceux aux toits pour les batiments de huit etages 
(equations 6.1 et 6.2), ont ete substitues dans l'equation 6.6. La Figure 6.17 montre les 
rotations des liens obtenus de cette equation par rapport a ceux recoltes lors des 
analyses. On y observe une tres bonne correlation. De plus, la mediane des ecarts 
entre les valeurs correspondantes est de 0.010 radians avec un ecart type de 0.010 
radians. Ces resultats montrent done l'efficacite de cette equation pour predire la 
rotation inelastique des liens a partir des deplacements inter-etages. 
6.4.4 Dimensionnement par performance 
Dans la plupart des normes actuelles, incluant le CNBC 2005, un spectre 
d'acceleration refletant un dimensionnement par force controlee dicte le 
dimensionnement sismique des structures. Le dimensionnement par force controlee a 
par contre quelques limitations, particulierement de ne pas avoir une methodologie 
efficace pour evaluer les deplacements et deformations. Les deformations sont 
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cependant generalement considerees comme de biens meilleurs indicateurs de 
dommage potentiels que les forces (Priestley, 1998). Comme il a ete montre a la 
section precedente, il est tres difficile de predire la relation entre le deplacement 
maximal elastique et inelastique d'un systeme structural. Les dispositions actuelles 
des normes de dimensionnement ne permettent pas de bien refleter la reponse 
observee lors d'analyses dynamiques. 
Une alternative a ce dimensionnement est de realiser un dimensionnement par 
performance. Dans cette optique, on doit concevoir une structure pour un niveau de 
performance associe a un niveau de charge sismique. Un dimensionnement base sur 
les forces est caracterise par des proprietes elastiques telles la rigidite et 
l'amortissement. Pour sa part, un dimensionnement par performance est caracterise 
par une rigidite secante selon un critere de conception determine et un niveau 
d'amortissement equivalent approprie a l'energie hysteretique absorbee durant la 
reponse inelastique. 
Ce critere de conception est frequemment defini en fonction des deplacements. 
En ce sens, le choix du deplacement de dimensionnement adequat pour l'etat limite 
considere (par exemple: etat limite de service, d'effondrement, etc.) est par 
consequent un element critique de 1'application de cette methode. Par exemple, pour 
un CCE, le dimensionnement peut etre dicte par la rotation inelastique de 1'element 
lien. Dans le contexte d'un dimensionnement par performance, SEAOC (1995) a 
specifie un certain nombre d'indices pour le deplacement inter-etage qui 
correspondent a une performance voulue d'une structure a un seisme ayant une 
probabilite de depassement connue. Le niveau de performance est decrit en fonction 
du dommage global de la structure relie a un deplacement inter-etage permis. Par 
exemple, une performance reliee a la « survie des utilisateurs » est associee a un 
dommage modere et a un deplacement inter-etage permis de 2.0 %. Un deplacement 
inter-etage inferieur a 0.5 % est present pour atteindre une performance acceptable un 
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niveau « operationnel » du batiment, avec des dommages moderes aux elements non 
structuraux et legers aux elements structuraux. 
L'equation 6.5 permet de determiner des deplacements inter-etages cibles pour 
ces criteres de performances. En admettant que le niveau « operationnel » du batiment 
est associe a un comportement elastique des liens (y = 0), l'abscisse a l'origine de 
cette equation permet de determiner le deplacement inter-etage maximal permis. Dans 
ce cas, on obtient un deplacement inter-etage maximal 0.26 %. A l'autre extreme, il 
est conservateur, quoique justifiable, de specifier la performance de « survie des 
utilisateurs » a la situation ou la rotation dans un des liens atteint 0.08 rad. Ceci 
permet d'assurer un comportement hysteretique stable pour les liens courts. En 
utilisant 0.08 radians dans l'equation 6.5, on obtient un deplacement inter-etage 
souhaite de 0.86 %. 
Ces resultats sont legerement inferieurs a ce qu'avait observe Koboevic (2000), 
soit un deplacement inter-etage variant de 0.25 a 0.30 % pour une reponse elastique 
des liens et une valeur de 1.20 % pour une rotation inelastique de 0.09 radians (la 
limite permise dans l'edition 1994 du CSA-S16). 
6.5 Section de lien au toit 
Au cours des sections precedentes, on a mentionne a plusieurs reprises que la 
rotation inelastique des liens ainsi que leur sur-resistance est plus faible au niveau du 
toit. Une particularity unique a ce niveau est que le rapport de l'effort sismique par 
rapport a la resistance en cisaillement des liens (V//0V,.) est beaucoup plus faible 
qu'aux autres etages (voir Tableau 3.4). Tel qu'explique a la section 3.4, cette 
difference provient du faible niveau de charge au toit, restreignant ainsi le choix de la 
section. Rappelons que la section de lien doit etre de classe 1 et respecter la limite de 
longueur de lien de 1.6Mp/Vp afin d'avoir un lien plastifiant en cisaillement, 
comportement privilegie lors de cette etude. 
144 
Une nouvelle analyse a ete effectuee sur la structure VCR8 avec une section de 
poutre au toit modifiee. Ceci a permis de verifier si les reponses de lien plus faibles au 
toit sont uniquement dues a la section plus lourde que necessaire et egalement 
d'evaluer Fimpact sur la reponse de la structure. La poutre au toit a ete modifiee afin 
d'obtenir une longueur de lien e(Mp/Vp) et une capacite en cisaillement (Vf/0Vc) 
similaires aux autres niveaux. La section originale (W200x27) a ete remplacee par la 
section ayant les proprietes presentees au Tableau 6.11, dont la hauteur et l'epaisseur 
de l'ame ont ete reduites. La nouvelle section de classe 1 presente une resistance 
ponderee au cisaillement et en flexion respective de 139kN et 67.7kN-m, une 
longueur de lien de l.2Mp/Vp et un rapport Vf/0Vc = 0.87. Ces caracteristiques se 
comparent maintenant beaucoup mieux a ce que Ton trouve autres niveaux, ou la 
longueur de lien varie de 0.8 a l.\Mp/Vp et le ratio Vf/0Vc de 0.87 a 0.99. 
Une analyse avec cette section de toit modifiee a ete effectuee sous la 
modelisation ANSR-1 pour les accelerogrammes V18 et W72302. La Figure 6.18 
montre la comparaison de la reponse des liens et du deplacement inter-etage avec la 
section de toit originale composee du profile W200x27. La rotation inelastique au toit 
augmente significativement et se compare alors a celle des etages inferieurs. Cette 
augmentation atteint environ 400 % (0.037 rad a 0.149 rad) pour le signal W72302 et 
75 % (0.074 rad a 0.129 rad) pour le signal VI8. L'interpretation est similaire au 
niveau de la sur-resi stance du lien, ou l'augmentation de la sur-resistance d'environ 15 
% est suffisante pour que celle-ci soit maintenant maximale au toit. II n'est pas 
surprenant que le changement de section ait eu un impact aussi marque sur le 
comportement du lien puisque ses proprietes affectent directement sa resistance au 
cisaillement et son comportement inelastique. 
L'effet du changement de section a eu un impact moins marque au niveau des 
deplacements inter-etages. Par contre, le deplacement inter-etage augmente encore 
davantage au niveau du toit. Ceci peut etre determinant pour evaluer le deplacement 
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inter-etage critique de la structure. Cette difference moins importante pour ce critere 
est attribuable au fait que le deplacement inter-etage est egalement fonction de la 
deformation des colonnes et diagonales. Le deplacement inter-etage n'est done pas 
uniquement dependant de la section de la poutre choisie. On peut tout de meme 
remarquer qu'une poutre se plastifiant davantage assouplit la structure, contribuant a 
augmenter les deformations. En plus, la deformation des membrures des etages 
inferieurs intensifie la deformation inter-etage deja critique au toit. 
La nouvelle section au toit a egalement eu des repercussions sur la reponse aux 
etages inferieurs, quoique dans une mesure beaucoup plus faible. La difference est au 
maximum de 14 % pour les rotations inelastiques des liens, 20 % pour les 
deplacements inter-etages et 4 % pour le cisaillement dans les liens. L'ecart median 
sur tous les etages est au maximum de 5 % pour les deplacements et de 1 % pour le 
cisaillement des liens. Ces differences ne sont pas significatives sur 1'interpretation du 
comportement global du contreventement. 
Cette etude permet de constater que le comportement different du lien au toit 
(rotation inelastique et sur-resistance inferieures) provient principalement du choix 
limite de section pour les charges a resister a ce niveau. Une section ayant un rapport 
Vf/0Vc similaire aux autres etages aurait comme consequence d'obtenir des rotations 
et sur-resistances du lien comparables. De plus, les deformations inter-etages y 
seraient superieures, la ou nous observons deja la deformation maximale. Ceci 
pourrait avoir un impact sur le dimensionnement. L'impact du changement de section 
au toit est faible sur le comportement du contreventement aux autres niveaux. 
Finalement, avec une sur-resistance au toit similaire aux autres niveaux, les equations 
6.5 et 6.6 reliant y a A pour les niveaux typiques s'appliqueraient maintenant 
egalement au toit. 
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6.6 Resume et discussion 
Ce chapitre presentait les resultats des analyses inelastiques realisees pour les 
quatre structures (VCR3, MTL3, VCR8 et MTL8) et une comparaison avec les 
normes du batiment CNBC 2005 et de dimensionnement CSA-S16-05. Les criteres 
pour les liens (rotation inelastique et sur-resistance) ainsi que les deplacements inter-
etages ont ete recoltes pour les quatre modelisations (ANSR, OpS, OpSS02 et D2DX) 
afin de les valider entre elles. L'analyse des resultats a permis de determiner les 
conclusions suivantes : 
o Les structures localisees a Vancouver ont subi beaucoup plus de dommage 
que les structures localisees a Montreal. Cette affirmation s'applique pour 
tous les parametres de reponse etudies, incluant les rotations inelastiques et 
sur-resistances des liens ainsi que les deplacements inter-etages. Dans aucun 
cas, les parametres analyses pour les structures localisees a Montreal n'ont 
depasse les specifications des normes. 
o Tous les liens des structures de Vancouver, a l'exception de celui au toit, ont 
presente des sur-resistances superieures a valeur de 1.30Vpr specifiee dans la 
norme avec un maximum de 1.49Vpr. 
o Seules les rotations inelastiques de lien du premier et septieme niveaux de la 
structure VCR8 ont ete au-dessus de la limite specifiee de 0.08radians 
o Les deplacements inter-etages obtenus sont largement sous la limite de la 
norme de 0.025^ du CNBC 2005 et habituellement sous ce qui avait ete 
prevu lors du dimensionnement. Par contre, la valeur maximale de 
dimensionnement est pres de celle obtenue lors des analyses mais n'est pas 
toujours au meme endroit dans la structure. 
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o Les valeurs et la variation sur la hauteur du batiment des parametres prevus 
par le dimensionnement (y, A et sur-resistance des liens) sont mieux refletes 
sur les structures de trois etages que celles de huit etages. 
o Pour les structures de Vancouver, plusieurs evenements de plastification ont 
eu lieu dans les membrures hors lien, particulierement dans les diagonales aux 
niveaux ou la sur-resistance des liens etait elevee. Une etude plus approfondie 
a l'aide de la modelisation OpS a permis de determiner que cette inelasticite 
peut modifier les deplacements jusqu'a 40 % pour les signaux sollicitant le 
plus la structure. L'effet est cependant negligeable au niveau des efforts dans 
les membrures et pour les signaux induisant des sollicitations pres de la valeur 
mediane pour la structure. Tres peu deformations inelastiques ont ete 
observees pour les structures de Montreal. 
o Pour les structures de Vancouver, les efforts dans les membrures hors lien 
sont legerement plus eleves que ceux prevus lors du dimensionnement. 
L'inverse a ete observe pour les batiments localises a Montreal. Ceci est du 
aux valeurs de sur-resistance des liens qui different de la valeur prevue de 
1.30 V . 
o Pour toutes les structures, une excellente correlation entre le 
dimensionnement et les analyses non lineaires a ete observee pour le 
cisaillement a la base, les efforts axiaux dans les colonnes et la repartition du 
moment entre la poutre et les diagonales. 
o Les moments d'extremites dans les colonnes sont superieurs aux 
specifications de la norme pour les structures de Vancouver, avec des valeurs 
avoisinant 0.2MP
C"1 pour les sections de colonnes typique et 0A5MP
C"1 pour 
celle au toit. 
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o Une correlation tres forte est presente entre la rotation inelastique des liens (y) 
et le emplacement inter-etage inelastique (A). Une equation simple a ete 
developpee afin de relier ces deux parametres : y=(A/hs - 0.0026) / ( e /L) . 
Celle-ci differe toutefois au toit des structures de huit etages puisqu'a ce 
niveau la tendance est differente : y y est minimale pour un A maximal. Pour 
determiner y, il faut cependant connaitre au prealable A, ce qui ne semble pas 
etre possible en utilisant l'equation preconisee par la norme qui relie A a Ae 
par les facteurs de modification des forces sismiques RdR0 du systeme. Cette 
equation permet toutefois de determiner des limites de deplacements pour 
certaines valeurs de y critiques (par exemple 0.00 rad et 0.08 rad) et pourrait 
alors servir pour des dimensionnements par performance. 
o Les valeurs de rotation et de sur-resistance des liens minimales au toit sont 
essentiellement attribuables au rapport Vj/0Vc plus faible a ce niveau. Ceci 
est le resultat du choix de section conforme qui restreint en raison du faible 
niveau d'efforts au toit. Des analyses avec une section de lien au toit qui a ete 
modifiee pour obtenir un rapport Vf/0Vc similaire a celui des liens aux autres 
niveaux montrent que les valeurs de y et de sur-resistance deviennent 
comparables aux autres niveaux. Ce changement de poutre au toit provoque 
aussi des modifications sur les efforts et les deformations aux niveaux 
inferieurs. Ces differences sont toutefois relativement faibles. 
Ces conclusions permettent d'emettent les reflexions et recommandations suivantes : 
o La difference marquee dans la ductilite pour les cadres de Vancouver et 
Montreal suggere la possibilite d'utiliser des facteurs de ductilite RdR0 
differents pour Test et l'ouest du Canada. 
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o Les hypotheses de conception pour les charges de conception dans les 
poteaux d'un CCE sont adequates puisque tres peu de plastification a ete 
observee dans ces membrures. 
o Lorsqu'une connexion rigide est presente entre la poutre et la diagonale, la 
repartition du moment elastique proposee a la section 2.2.4 semble adequate. 
o Pour des fins de conception, la reponse des structures sur 1'ensemble des 
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Figure 6.1 Structure VCR3: mediane (traits gras) et 84e pourcentile (traits minces) de la sur-
resistance des liens 
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Figure 6.2 Structure VCR3 : frequence et duree de la plastification des liens pour 
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Figure 6.3 Structure VCR3: mediane (traits gras) mediane et 84e pourcentile (traits minces) 
de la rotation inelastique des liens 
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Figure 6.4 Structure VCR3: mediane (traits gras) et 84e pourcentile (traits minces) du 
deplacement inter-etage 
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Figure 6.5 Structure MTL3 : frequence et duree de la plastification des liens pour 
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Figure 6.6 Structure VCR8: mediane (traits gras) et 84e pourcentile (traits minces) de 
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Figure 6.7 Structure VCR8 : frequence et duree de la plastification des liens pour 
(a) signal VI8, (b) signal W72302 
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Figure 6.8 Structure VCR8: mediane (traits gras) et 84e pourcentile (traits minces) de 
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Figure 6.10 Structure VCR8: mediane (traits gras) et 84e pourcentile (traits minces) de 
la rotation inelastique des liens pour la modelisation OpS selon la limite elastique des 
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Figure 6.11 Structure VCR8: mediane (traits gras) et 84e pourcentile (traits minces) du 
deplacement inter-etage pour la modelisation OpS selon la limite elastique des 
membrures hors lien 
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Figure 6.12 Structure MTL8 : frequence et duree de la plastification des liens pour 
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Figure 6.14 Relation entre la rotation inelastique du lien mediane et la rotation 
inelastique du lien suppose dans le dimensionnement 
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Figure 6.15 Structures VCR3 et MTL3 : relation entre la rotation inelastique des liens 
et le emplacement inter-etage 
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rotation inelastique des liens (rad) 
Figure 6.16 Structures VCR8 et MTL8 : relation entre la rotation inelastique des liens 
et le deplacement inter-etage 
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Figure 6.17 Relation entre la rotation inelastique des liens des analyses et celle prevue 
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Figure 6.18 Structure VCR8 : comparaison du comportement entre la section de toit 
W200x27 et modifiee pour les accelerogrammes VI8 (a), (c), (e) et W72302 (b), (d), (f) 


























































































* Dim = Dimensionnement 
Tableau 6.2 Ratio du moment flechissant dans la diagonale et du moment flechissant 

























































































Dim = Dimensionnement 
Tableau 6.3 Structure VCR3 : nombre d'excursions inelastiques des membrures hors 
lien (exprime en nombre d'intervalles de temps de 0.01 seconde) 
Membrure 
Limite elastique (MPa) 






























































































































































Poutre ler niveau 
Poutre 2e niveau 
Poutre toit 
Colonne ler - 2e 
Colonne toit 
Diagonale ler niveau 



























































Tableau 6.5 Structure VCR3 : caracteristiques principales sous le signal W65302, 


























































































































































Tableau 6.7 Structure VCR8 : nombre d'excursions inelastiques des membrures hors 
lien (exprime en nombres d'intervalles de temps de 0.01s) 
Membrure 































































































































































Poutre ler niveau 
Poutre 2e niveau 
Poutre 3e niveau 
Poutre 4e niveau 
Poutre 5e niveau 
Poutre 6e niveau 
Poutre T niveau 
Poutre toit 
Colonnel e r-2 e 
Colonne 3e - 4e 
Colonne 5e - 6e 
Colonne T - 8e 
Diagonale ler niveau 
Diagonale 2e niveau 
Diagonale 3e niveau 
Diagonale 4e niveau 
Diagonale 5e niveau 
Diagonale 6e niveau 


































































































































Dim = Dimensionnement 
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Tableau 6.9 Structure VCR8 : caracteristiques principales sous le signal W65302 et 


























































































































































































































































































































































Tableau 6.11 Structure VCR8 : proprietes de la section de lien au toit originale et 
modifiee 





































CHAPITRE 7 - ETUDE DETAILLEE DU COM PORTE ME NT DES 
MEMBRURES HORS LIEN ET LEUR EFFET SUR LE 
COMPORTEMENT GLOBAL DES CADRES 
Dans ce chapitre, on examine en detail la plastification et la stabilite des 
membrures hors lien, plus particulierement les poutres et diagonales, et leurs effets sur 
le comportement global des cadres. Pour mieux observer ces effets, la geometrie du 
cadre etudie est legerement modifiee en adoptant un lien un peu plus long, tout en 
favorisant toujours un comportement inelastique en cisaillement de celui-ci. Quatre 
differentes approches au dimensionnement sont etudiees, en variant les hypotheses de 
distribution du moment entre la poutre et la diagonale ainsi que 1'amplification de 
resistance des liens. Ensuite, pour les quatre modeles, la rotation inelastique des 
poutres hors lien sera comparee a deux limites proposees dans la litterature. Une 
attention particuliere est egalement apportee a la deformee des diagonales afin de 
determiner leur niveau d'endommagement ou s'il y a fracture. La reponse sismique 
des CCE est observee en examinant les sur-resistances et les rotations inelastiques des 
liens ainsi que les deplacements inter-etages. Finalement, une comparaison rapide 
avec les CCE etudies au chapitre 6 sera effectuee. 
7.1 Introduction 
II a ete vu au chapitre 6 (sections 6.2.1 et 6.3.1) que la plastification des 
membrures hors lien peut avoir une influence significative sur les criteres de 
deformations de la structure (rotation inelastique des liens ou deplacement inter-
etage). Ceci est particulierement vrai pour les signaux excitant davantage les 
structures de Vancouver. La difference dans les deformations d'une structure 
modelisee avec des membrures hors lien elastiques et inelastiques peut atteindre 
jusqu'a 40 % pour certains accelerogrammes. 
Tel que specifie au chapitre 4, la modelisation sur OpenSees ne permettait pas 
de reproduire ou predire les phenomenes de voilement local ou d'instabilite hors plan 
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des membrures, ce qui peut etre problematique lorsque les membrures subissent des 
deformations inelastiques importantes sous l'effet de moments flechissant et efforts 
axiaux. Les modeles OpenSees ne permettaient pas non plus de reproduire ou predire 
la fracture des membrures causee par des deformations inelastiques trop importantes. 
Afin d'evaluer plus precisement le niveau d'endommagement des membrures 
pour la modelisation effectuee sur OpenSees, des criteres ont ete determines pour la 
rotation inelastique des sections poutres (voilement local et instabilite hors plan) et 
pour la deformation des diagonales (fracture). 
Les etudes presentees dans ce chapitre ont ete effectuees uniquement sur une 
version modifiee de la structure VCR8 : la longueur du lien ductile a ete augmentee 
afin d'obtenir des moments flechissant plus importants dans le lien, et par le fait 
meme, dans les membrures hors lien. La structure modifiee est presentee a la section 
7.3.1. 
7.2 Criteres de rupture 
7.2.1 Rotation inelastique des poutres 
Equation de Kemp 
La Figure 7.1 illustre le principe de ductilite des poutres. Celle-ci est 
generalement definie comme la rotation inelastique disponible, 6>a, lorsque le moment 
flechissant applique excede la valeur de dimensionnement maximale prevue Mp. 
Habituellement, cette rotation inelastique disponible est exprimee selon sa capacite de 
rotation, R : 
R = ^- (7.1) 
ou 6e est la rotation elastique de la poutre a l'atteinte de Mp. Cette capacite de 
rotation est depend principalement des trois parametres suivants : 
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o Voilement local inelastique des semelles et de l'aile : ce parametre peut etre 
evalue par l'elancement des semelles b/t et de Fame hlw. Ces elancements 
sont les criteres principaux pour determiner le voilement local et par la suite 
la classe des sections dans la plupart des normes de dimensionnement, 
incluant le CSA-S16. Les limites d'elancement de la semelle et de 1'ame pour 
cette norme sont presentees au Tableau 7.1. La classe de section est alors 
utilisee pour determiner le type d'analyse permise : une capacite plastique 
significative des contraintes pour la classe 1, limitee pour une section de 
classe 2 et nulle (comportement elastique seulement) pour une section de 
classes 3 et 4. Une representation visuelle de ces classes sur le comportement 
plastique des sections est illustree a la Figure 7.1 
o Rapport d'elancement de la membrure pour le deversement (instabilite hors 
plan) L/ry, ou ry est le rayon de giration de la section selon son axe faible. 
o Presence d'effort axial: l'effort axial augmente la profondeur de l'ame en 
compression, reduisant la ductilite en flexion. Cet effet est pris en compte 
dans la norme CSA-S16 en ajustant l'elancement de l'ame hlw (voir Tableau 
7.1). Cependant, Kemp (1996) a demontre que l'effet de l'effort axial est 
beaucoup plus important et affecte davantage la ductilite a ce que la norme 
present. 
Kemp (1996) a propose un modele sous un chargement monotonique permettant 
de determiner la capacite de rotation R avant que la resistance en flexion chute sous la 
valeur de Mp en raison de l'un ou d'une combinaison des trois modes d'instabilite 
suivants : voilement local de l'ame, voilement local de l'aile et deversement de la 
membrure. Les parametres de base utilises dans le modele sont les suivants : 
o Facteur de limite elastique pour la semelle ou l'ame : y = (Fy I250)°-\ Dans le 
reste du texte, yt sera designe pour le facteur de la semelle et yw pour l'ame. 
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o Ratio d'elancement pour le deversement lateral: (Ljlryc)yf, oil L, est la 
longueur du moment maximal au point adjacent d'inflexion et ryc est le rayon 
de giration de la portion elastique en compression de la section. 
o Facteur d'elancement de la semelle pour le deversement local: Kf = 
H9{bflt)yf, compris entre 0.7 < Kf< 1.5. Une valeur de A} de 1.0 correspond 
environ a la limite d'une section de classe 1 du CSA-S16 presentee au 
Tableau 7.1. 
o Facteur d'elancement de l'ame pour le deversement local: Kw = l/70(hc/w)yw 
, compris entre 0.7 < Kw< 1.5. Une valeur de Kw de 1.0 correspond environ a 
la limite d'une section de classe 1 du CSA-S16 presentee au Tableau 7.1. 
o Facteur de distorsion Kj de la dalle de beton dans la region de moment negatif 
des poutres composites (Kd = 1 pour une poutre en acier non composite et 
0.71 pour une poutre composite). 
Ces parametres sont combines dans l'expression suivante pour obtenir le ratio 
effectif d'elancement lateral, Xe: 
Ae = KfKwKd(L. Irvc)yf , compris entre 25 < Xe < 140 (7.2) 
Finalement, la capacite en rotation est reliee a Xe par la relation suivante : 




Dans le cas ou un support lateral est fourni a un point intermediaire entre la 
position du moment maximal et du point d'inflexion, on peut diviser Xe entre les 
points de retenue par (1.0 + 0.61/?), ou /? est le ratio des moments minimal et maximal 
entre les points de retenue laterale. 
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Kemp a demontre que la ductilite flexionnelle est diminuee lorsque l'axe neutre 
plastique ne se situe pas a la demi-profondeur d'une section W. Ceci peut etre cause 
par une force axiale ou par une section possedant des semelles de dimensions 
differentes. On explique ce phenomene par le fait que le voilement local et le 
deversement dependent largement de l'intensite et de la distribution de la contrainte 
sur la partie comprimee d'une section W, plus particulierement par les facteurs 
suivant: 
o La rotation inelastique disponible 6a dans la region plastifiee de la membrure 
est determinee par l'integration de la courbure inelastique dans cette region. 
Ceci implique done que le gradient de contrainte dans la partie comprimee est 
inversement proportionnel a la profondeur de l'ame en compression. Cet effet 
est crucial afin d'expliquer la perte de ductilite due a l'effort axial. 
o La plus grande profondeur de l'ame en compression augmente la possibility 
du voilement local de l'ame, ce qui est reflete par le facteur Kw de l'equation 
7.2. 
o Le rayon de giration ryc inclus dans l'equation 7.2 est reduit lorsque la portion 
elastique en compression utilisee dans le calcul de ryc est augmentee. 
o L'effet d'obtenir plus de la moitie de la profondeur de l'ame en compression 
par une force axiale est done considere dans le modele de Kemp par les 
valeurs modifiees de Kw et ryc. De plus, une valeur ajustee de la rotation 
inelastique, 8a'', et la capacite en rotation, R\ sont obtenues par les equations 
suivantes afin de tenir compte du gradient de contraintes plus faible : 
e'a=eja ; R =R la (7.4,7.5) 
ou a = 2hclh est le ratio du double de la profondeur plastique de l'ame en 
compression sur la profondeur totale (a = 1.0 lorsqu'aucun effort axial n'est present et 
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2.0 lorsque la force axiale en compression est suffisante pour plastifier l'ame de la 
section sur toute sa profondeur). 
Comme dans la plupart des normes de dimensionnement, le CSA-S16 considere 
l'effet de l'effort axial sur le voilement local de Fame (voir les facteurs au Tableau 
7.1), mais neglige la rotation inelastique diminuee par les equations 7.4 et 7.5 ainsi 
que le rayon de giration reduit. 
Equation d'Okazaki et al. (2006) 
Okazaki et al. (2006) a realise une etude analytique sur le comportement 
cyclique des poutres de cadres a noeuds rigides soumises a des sollicitations cycliques. 
Ces analyses ont ete effectuees sous le protocole de chargement cyclique recommande 
de AISC 2005 pour les assemblages poteau/poutre des cadres a noeuds rigides. Cette 
etude a permit de definir une equation determinant la rotation maximale totale, 6, 
d'une poutre en fonction de ses parametres geometriques : 
9̂5 -21 ± 
I bf) I2'/J 
-1.6 
V 
On remarque que contrairement au modele de Kemp, cette equation ne tient pas 
compte directement du deversement latero-torsionnel ainsi que du flambement local 
de l'aile et de l'ame. Par contre, les parametres de l'equation ont ete determines pour 
des essais ou l'elancement hors plan des poutres, X, variait de 60 a 100. De plus, 
l'influence de l'effort axial n'est pas considered puisque celui-ci est negligeable dans 
le cas de cadres a noeuds rigides. 
7.2.2 Fracture des diagonales 
Tel que specifie precedemment, le modele OpenSees ne permet pas de predire la 
fracture des membrures. D n'est done pas possible de determiner directement si la 
plastification des membrures est suffisante pour entrainer une fracture. 
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Afin de determiner le niveau d'endommagement des sections de diagonales 
composees de profiles HSS rectangulaires, Tremblay et al. (2003) a realise une etude 
experimentale sur la performance sismique de vingt-quatre de ces sections. Lors des 
experimentations, tous les specimens ont subi des evenements successifs de 
plastification en tension et de flambement hors plan du cadre, causant une rotule 
plastique a mi-longueur entre supports. Le voilement local des parois se developpe 
eventuellement dans la rotule plastique a l'occasion d'une grande deformation en 
compression imposee en compression, ce qui conduit a l'apparition de fissures et la 
fracture de la diagonale lors du rechargement en tension. Des elongations permanentes 
ont egalement ete observees lors de ces essais. 
A partir de ces experimentations, Tremblay et al. ont propose des relations 
empiriques simplifiees pour predire la rotation plastique des diagonales donnant lieu a 
la rupture des diagonales, Of: 
0f =0.091 
fK d ^ ' a o 
\t t) 
' J O T 
V r v J 
(7.7) 
ou b0 et da sont respectivement la largeur et la hauteur de la section de la 
diagonale et Of est Tangle de rotation plastique hors plan, tel que montre a la Figure 
7.2. 
II est alors possible de comparer la rotation maximale avant la fracture, Of, a 
celle observee lors des analyses inelastiques, #,, obtenue par la formule suivante : 
<9. = 2J-^- (7.8) 
V2L 
ou Sc est la deformation axiale en compression, en incluant 1'elongation 
permanente, tel que montre a la Figure 7.2. Cette definition de 0, suppose qu'une 
rotation identique se developpe aux deux extremites de la plaque de la diagonale. En 
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plus de predire la capacite inelastique critique, cette equation permet de determiner la 
deformation hors plan maximale. Ceci peut s'averer utile pour definir l'espacement 
necessaire entre les diagonales et le mur exterieur d'un batiment afin de ne pas 
provoquer des dommages non structuraux potentiellement dangereux. 
7.3 Batiments etudies 
7.3.1 Description des dimensionnements 
Tel que specifie precedemment, le batiment de huit etages de Vancouver a ete 
utilise afin d'etudier les criteres d'endommagement presentes a la section 7.2. 
Cependant, afin d'augmenter les moments flechissant dans les membrures hors lien, la 
structure VCR8 a ete legerement modifiee par rapport a celle presentee au chapitre 3 
et etudiee au chapitre 6. En effet, la longueur du lien a ete augmentee 800 mm, 
comparativement a 600 mm pour la structure VCR8 originale. Le moment flechissant 
dans le lien etant directement lie a la longueur du lien (voir equation 3.2), on 
augmente alors les moments flechissant generes dans le lien par un facteur de 1.33 (= 
800/600). Ceci permet d'obtenir une situation plus critique pour 1'evaluation de ces 
membrures. Aucune autre modification n'a ete apportee a la geometrie du 
contreventement. 
Puisque le cisaillement dans le lien ne depend pas de la longueur des liens (voir 
equation 3.1) et que ceux-ci demeurent critiques en cisaillement (e < \.6MPIVP), 
aucune modification des sections des poutres n'etait necessaire pour les liens eux-
memes suite a 1'augmentation de la longueur des liens. La situation est identique au 
niveau des colonnes puisque leur dimensionnement est essentiellement base sur la 
force de cisaillement anticipee des liens, effort qui n'a pas ete modifie. 
Par contre, puisque les moments dans le lien ont ete augmentes par un facteur de 
1.33 (en excluant les moments provenant des charges de gravite, qui restent constants) 
et que les poutres ont ete inchangees, les sections diagonales ont du etre modifiees 
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afin de reprendre une partie du moment flechissant supplementaire. Quatre series de 
dimensionnements de diagonales ont ete effectuees selon les cas suivants: 
A) Les diagonales ont ete congues de fagon a assurer un comportement elastique 
des poutres hors lien. La distribution des moments flechissant a ete realisee avec la 
methode elastique (section 2.2.4) et utilisee lors des dimensionnements orignaux. 
B) Les diagonales ont ete congues de fagon a resister a l'excedant du moment 
que la section de poutre hors lien ne peut reprendre une fois qu'elle a atteint la 
plastification. La premiere etape est de determiner la capacite en flexion de la section 
de poutre hors lien conjointement a l'effort axial amplifie provenant du lien. Le 
moment obtenu de la difference entre le moment provenant du lien et la capacite en 
flexion de la poutre hors lien est ensuite transfere a la diagonale et utilise pour le 
dimensionnement de la diagonale. Finalement, on s'assure que le rapport de rigidite 
entre ces membrures apres le dimensionnement permet toujours une distribution 
plastique du moment. 
C) Les diagonales ont ete congues en assumant une connexion rotulee entre la 
poutre et la diagonale. Le dimensionnement de la diagonale a alors ete effectue 
seulement pour l'effort axial provenant du cisaillement amplifie du lien. Par contre, le 
modele OpenSees n'a pas ete modifie en consequence, de sorte qu'une connexion 
rigide demeure presente dans les analyses. Ceci a comme effet d'obtenir une 
diagonale sous-dimensionnee. De plus, la section de poutre hors lien n'a pas ete 
modifiee meme si le moment applique est superieur a sa capacite flexionnelle, cause 
par un transfert de moment flechissant entre la poutre et la diagonale lors du 
dimensionnement. Ce cas a ete analyse afin de voir l'effet d'une plastification 
marquee des membrures hors lien par un mauvais dimensionnement de celles-ci. 
D) Les diagonales ont ete congues de fagon identique au cas A, mais en 
supposant un facteur de sur-resistance des liens de 1.0 au lieu de 1.3 lors du 
dimensionnement des poutres hors lien et des diagonales. II a ete demontre au chapitre 
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6 que la sur-resistance des liens est frequemment superieure a 1.3, mais que cela ne 
posait pas un obstacle a la bonne performance du systeme. L'objectif de ce cas est 
d'evaluer si le comportement du contreventement est toujours adequat avec un facteur 
de sur-resistance des liens inferieur a 1.3. On doit evidemment s'attendre a une 
plastification plus marquee dans les membrures hors lien. Aucun changement n'a ete 
apporte au dimensionnement des colonnes. 
Dans tous ces cas, la diagonale a ete dimensionnee avec les memes hypotheses 
qu'au chapitre 3, soit des coefficients de longueur effective dans le plan et hors plan 
egaux a 0.9 et 1.0, respectivement. Le choix de la piece doit etre limite a une section 
de classe 1 ou 2. En plus des moments flechissant provenant de la repartition elastique 
entre les membrures, les efforts axiaux amplifies provenant du lien ainsi que les 
charges de gravite ont ete ajoutes lors du dimensionnement. Le Tableau 7.2 montre le 
choix des diagonales et le ratio demande/capacite de la poutre hors lien correspondant 
selon les quatre cas de dimensionnement presentes ci-dessus. On y remarque que les 
diagonales pour les cas A et B sont tres semblables avec un poids total des diagonales 
d'environ 6000 kg pour les deux cas (6% de moins pour le cas B). Ceci est de 
beaucoup superieur au poids obtenu des cas C et D qui ont un poids d'environ 4000 
kg. La situation etait previsible puisque les cas de dimensionnement C et D sont 
beaucoup moins severes. On peut cependant s'attendre a un niveau de plastification 
beaucoup plus eleve pour ces deux dimensionnements de CCE. 
7.3.2 Calcul des limites des criteres de rupture 
Rotation des poutres 
Les criteres de rupture decrits a la section 7.2 ont ete calcules pour les poutres et 
les diagonales choisies lors des dimensionnements. Le Tableau 7.3 montre les 
principaux resultats a l'obtention des valeurs de capacite de rotation de Kemp pour les 
poutres hors lien. La colonne (8) de ce tableau contient les valeurs de R, variant de 
1.41 a 2.98. Notons que l'ensemble des poutres choisies est de classe 1 selon le CSA-
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S16. La valeur de Xe a ete modifiee par le facteur (1.0 + 0.61/?) puisqu'un appui 
intermediate est necessaire pour respecter la distance non supportee lateralement 
maximale lors d'une analyse plastique. Selon le CSA-S16, cette longueur, denotee Lcr, 
ne doit pas etre superieure a l'equation suivante pour une poutre hors lien d'un CCE : 
L„ _ 25000 + 15000/T 
— (7.9) 
ry Fy 
ou K est le ratio du moment a chaque extremite de la longueur non supportee de 
la poutre. Puisque Lcr varie de 2032 a 2779 mm pour l'ensemble des poutres, et que 
les poutres hors lien ont une longueur de 3600 mm, il a ete decide d'utiliser un appui 
lateral a mi-portee pour toutes les poutres. Ceci implique /? = 0.5 et un facteur de 
modification de Xe egal a 1.305. 
Ces valeurs de capacite de rotation tiennent compte de 1'effort axial present dans 
la poutre hors lien. Cet effet est important puisque la valeur de a (ratio du double de la 
profondeur plastique de Fame en compression sur la profondeur totale) varie de 1.24 a 
1.71 avec une mediane de 1.52. Pour fin de comparaison, les valeurs de capacite en 
rotation en negligeant 1'effort axial sont presentees a la colonne (9) du Tableau 7.3. On 
note alors des valeurs de R variant de 1.85 a 5.22 avec une mediane de 3.23. Ces 
valeurs sont dans l'ordre de grandeur de ce que Kemp (1996) a propose, soit une 
valeur de R = 3 pour les sections de classe 1. Par contre, en considerant 1'effort axial, 
R est significativement inferieur a 3. Ceci s'explique en partie par le fait que la norme 
CSA-S16 ne tient pas compte adequatement de la presence de 1'effort axial lors du 
classement des sections, comme il etait mentionne a la section 7.2.1 (la norme neglige 
le rayon de giration reduit). II est alors possible de considerer une section de classe 1 
selon la norme CSA-S16 qui ne presente pas le niveau de ductilite propose par Kemp. 
Finalement, le rapport de l'ecart median est de 80 % entre les valeurs de R avec 
presence d'un effort axial et sans effort axial, ce qui demontre 1'effet significatif de la 
compression sur la capacite en rotation dans le cas des poutres hors lien des CCE. 
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La rotation elastique des poutres, 6e, a ete determinee a partir de la deformee 
elastique a l'extremite d'une poutre en porte-a-faux de meme section et de meme 
longueur que la poutre hors lien qui est soumise a une charge ponctuelle a son 
extremite libre. La charge appliquee est celle produisant un moment egal a Mp a 
l'extremite encastree de la poutre et la rotation est egale a la deformee divisee par la 
longueur de la poutre. Lors des calculs, la limite elastique des poutres a ete considered 
a 385 MPa et la longueur du porte-a-faux a 3600 mm. Les rotations elastiques sont 
presentees a la colonne (11) du Tableau 7.3 et varient de 0.0114 radians au premier 
niveau a 0.0250 radians au toit. 
Le Tableau 7.4 indique les rotations totales permises des poutres selon 
l'equation d'Okazaki et al. (2006). Les rotations ont ete calculees a l'aide de 
l'equation 7.6, mais ont ete reduites par le facteur a du modele de Kemp afin de 
considerer l'effet de l'effort axial sur la perte de la rotation des poutres (colonne (3) 
du Tableau 7.4). La colonne (4) de ce meme tableau presente le rapport entre la partie 
de la rotation inelastique de 6 sur la rotation elastique de la poutre, 6e, calculee 
precedemment. On obtient alors une seconde valeur de R : 
f) — f) 
R=^-^ (7.10) 
En utilisant cette equation, on obtient des valeurs de R variant de 0.51 a 2.16. 
Ces valeurs sont plus critiques que celles obtenues par Kemp. Ceci etait previsible 
puisque cette equation est basee sur une sollicitation cyclique severe comparativement 
a une sollicitation monotonique pour le modele de Kemp. Les valeurs de R de 
l'equation d'Okazaki et al. sont en mediane environ deux fois plus petites que celles 
de Kemp, avec un maximum de 3.33 pour la poutre au niveau six. 
Fracture des diagonales 
Le Tableau 7.5 indique les rotations a la fracture, 6/, des diagonales employees 
pour les quatre types de structure. Celles-ci ont ete evaluees a l'aide de l'equation 7.7. 
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Les valeurs de Of varient de 0.136 a 0.178 radians, montrant une dispersion des 
resultats plutot faible. En considerant la longueur nette de la diagonale, il est possible, 
en utilisant l'equation 7.8, de determiner la deformee axiale maximale afin de 
respecter la rotation a la rupture. On obtient alors une deformee axiale critique de 
diagonale variant entre 41.8 mm et 71.6 mm, selon les valeurs de rotations a la 
fracture et la longueur nette de la diagonale. 
7.4 Resultats 
Dans cette section, on presente les resultats des analyses effectuees. Les vingt-
quatre accelerogrammes de l'ouest du Canada ont ete utilises pour les quatre CCE 
presentes a la section 7.3.1. La modelisation OpS (OpenSees avec liens modelises par 
trois ressorts bilineaires) a ete employee lors de ces analyses. Les resultats seront 
donnes en premier lieu pour la rotation inelastique des poutres hors lien et diagonales. 
Ensuite, la reponse sismique globale du CCE sera evaluee en fonction de la sur-
resistance et rotation inelastique des liens ainsi que les deplacements inter-etages. 
7.4.1 Rotation inelastique des poutres 
La Figure 7.3 montre la rotation de la poutre au deuxieme niveau pour quatre 
signaux distincts du cas de dimensionnement D (VI5 et W65502, representant 
approximativement la sollicitation mediane des resultats ainsi que W65303 et 
W65501, representant le 84e pourcentile). On remarque que les cycles de rotation 
inelastique sont plutot limites, etant au maximum de 4 pour un signal distinct. En ce 
sens, la limite de rotation proposee par Okazaki et al. (2006), qui s'adresse aux 
poutres de cadres rigides soumises a une sollicitation cyclique, est probablement trop 
severe dans le cas d'une poutre hors lien de CCE. De plus, l'intensite de plastification 
dans les poutres de cadres rigides est beaucoup plus importante que dans le cas d'un 
CCE. Par contre, l'equation de Kemp est surement non conservatrice pour cette 
application puisque la sollicitation monotonique supposee n'est pas respectee. On peut 
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affirmer que la capacite de rotation reelle des poutres hors lien de CCE se situe 
probablement entre ces deux modeles. 
Les valeurs medianes, du 84e pourcentile et maximales de la rotation inelastique 
des liens sont presentees au Tableau 7.6 pour les quatre cas de dimensionnement. Afin 
d'obtenir ces demandes, les rotations inelastiques des poutres ont prealablement ete 
determinees en soustrayant la rotation elastique a la difference des rotations calculees 
aux deux extremites des poutres hors lien a chaque pas de temps pour l'ensemble des 
analyses. Pour les cas A et B, la demande de rotation, R, maximale est de 0.51 au 
deuxieme niveau avec une mediane maximale de 0.04 au quatrieme etage. On 
remarque que pour ces cas, le niveau de plastification est largement sous les valeurs 
de R de Kemp, variant de 1.41 au toit a 2.98 au premier niveau. La demande 
maximale est egalement plus de la moitie moins du R propose par Okazaki et al. a 
l'etage correspondant, qui est de 1.07. La valeur mediane de R sur l'ensemble des 
niveaux demontre que le faible niveau de rotation inelastique des poutres ne semble 
pas etre problematique pour ces cas. Ceci etait previsible car le cas A suppose une 
reponse elastique de toutes les membrures hors lien tandis que le cas B, qui assume 
une redistribution du moment hors lien apres plastification de la poutre, comporte des 
diagonales d'un poids similaire. Sur la base de ces resultats, il semble justifie 
d'utiliser un dimensionnement selon les hypotheses du cas B puisque le niveau de 
plastification des poutres est limite et n'entraine pas de rotation inelastique majeure. 
Le comportement de la structure pour le cas C est discute ci-dessous. Dans le 
cas D, le facteur de sur-resistance en cisaillement des liens a ete fixe a 1.0 au lieu de 
1.3 pour le dimensionnement des poutres hors lien et diagonales. Pour ce cas, la valeur 
mediane et le 84e pourcentile des rotations sont sous les capacites en rotation 
respectives a chacun des niveaux. Cependant, les valeurs maximales de rotation sont 
cependant beaucoup plus elevees, particulierement aux deux premiers niveaux. Des 
demandes en rotation inelastique allant jusqu'a R = 13.1 ont ete obtenues au premier 
niveau, depassant largement la capacite de 2.98 (par Kemp) ou de 2.16 (par Okazaki) 
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disponible pour la poutre a ce niveau. Cette situation aurait fort probablement conduit 
a une rupture de la poutre. La demande a excede la capacite en rotation a trois reprises 
au premier niveau et quatre fois au deuxieme niveau, pour un total de cinq 
accelerogrammes distincts. 
Pour le cas C, ou le dimensionnement est effectue en assumant une connexion 
rotulee entre la diagonale et la poutre, mais consideree rigide lors de 1'analyse, la 
rotation inelastique des poutres est adequate pour tous les niveaux selon les 
statistiques medianes et du 84e pourcentile. Par contre, celle-ci a ete depassee au 
deuxieme niveau lors du seisme W65303 avec une valeur de R = 2.63, comparee a une 
valeur estimee de R de 1.79 (par Kemp) et de 1.07 (par Okazaki). A tous les autres 
niveaux, la valeur maximale de rotation inelastique des poutres est inferieure a leur 
capacite en rotation. On voit que meme si les poutres hors lien ne sont pas sujettes a 
un voilement local ou au deversement, un dimensionnement inadequat des diagonales 
peut entrainer un comportement non souhaite des poutres. Finalement, puisque le 
poids total des diagonales est tres pres du cas D, ou plusieurs cas d'instabilite ont ete 
remarques, un choix de section legerement different aurait pu mener a des rotations 
inelastiques beaucoup plus importantes. H est a noter que le cas etudie semble montrer 
que le dimensionnement est adequat mais il serait prudent de verifier avec d'autres 
configurations de structures avant de generaliser cette hypothese de dimensionnement. 
7.4.2 Fracture des diagonales 
La deformation maximale axiale de toutes les diagonales a ete compilee pour 
l'ensemble des analyses, ce qui a permis de calculer la rotation correspondante a 
l'aide de 1'equation 7.8. Les valeurs medianes, du 84e pourcentile et maximales sont 
presentees pour chacun des cas de dimensionnement au Tableau 7.7. 
Pour les cas A et B, la rotation maximale des diagonales est de 0.064rad pour le 
cas B au troisieme niveau. Cette valeur est environ 2.3 fois moins que la rotation a la 
fracture pour cette diagonale {Of- 0.148 rad). Tout comme pour la rotation des 
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poutres, on peut done conclure qu'aucun comportement inadequat n'a ete observe 
pour ces cas de dimensionnement. Les rotations sont tres semblables entre les deux 
cas, ce qui signifie encore pour specifier que permettre une plastification limitee de la 
poutre est acceptable. Pour le cas C, la rotation maximale de la diagonale est de 0.079 
rad, egalement au troisieme niveau. Cette valeur est inferieure a la rotation a la 
fracture pour cette membrure (#/•= 0.143 rad), ce qui nous permet de dire que pour ce 
critere de fracture, toutes les analyses ont montre un comportement adequat. 
On indique egalement au Tableau 7.7 la rotation des diagonales pour le cas D. 
La rotation maximale enregistree est de 0.493 rad et est localisee au premier niveau. 
Cette valeur est environ trois fois plus elevee que la rotation anticipee a la fracture de 
cette diagonale (6f= 0.143 rad). De plus, la rotation de la diagonale au premier niveau 
a excede la rotation limite a six reprises tandis que cette situation se presentait une fois 
pour la diagonale du deuxieme niveau. II faut alors s'attendre a une fracture d'une 
diagonale dans six des vingt-quatre analyses, pouvant mener a l'effondrement du 
cadre. Cette situation est evidemment inacceptable et amene done a deconseiller le 
dimensionnement des diagonales par le cas D, soit de considerer un facteur de sur-
resistance des liens de 1.0 pour la verification des poutres hors lien et pour le choix 
des diagonales. La grande deformation axiale subie par les diagonales aux niveaux 1 
et 2 explique les rotations des poutres elevees puisque la geometrie du 
contreventement s'en trouve considerablement modifiee. Le comportement rigide-
plastique considere pour l'etude des CCE n'est plus adequat par la grande deformation 
axiale des diagonales. 
7.4.3 Reponse des elements Hens et du comportement global du CCE 
La Figure 7.4 presente la sur-resistance des liens pour les quatre approches de 
dimensionnement ainsi que pour la structure VCR8 originale etudiee au chapitre 6. On 
remarque que pour les cas A et B les valeurs sont pratiquement identiques a la 
structure VCR8. Par contre, pour les cas C et D les valeurs de sur-resistance sont 
legerement inferieures aux etages inferieurs. Ceci peut s'expliquer par le haut niveau 
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de plastification des membrures hors lien a cet endroit, ce qui reduit le role des liens 
dans la dissipation d'energie dans le systeme. 
On indique a la Figure 7.5 les rotations inelastiques des liens medianes et du 84e 
pourcentile. On remarque que valeurs medianes sont tres similaires pour les quatre 
structures modifiees. Par contre, les valeurs du 84e pourcentile different pour les cas C 
et D, particulierement aux niveaux inferieurs pour le cas D. Ceci est du par le niveau 
de plastification et de deplacement tres eleves des diagonales pour quelques seismes, 
qui a comme consequence d'augmenter considerablement les deplacements des liens. 
Ces seismes problematiques ne sont cependant pas suffisamment nombreux pour 
affecter les valeurs medianes du total des vingt-quatre analyses. On remarque que les 
rotations inelastiques sont systematiquement superieures pour la structure VCR8 
originale. Ceci est normal puisque la longueur de lien est de 600 mm au lieu de 800 
mm pour les autres cas. Puisque les rotations sont directement liees au rapport elL 
(voir equation 2.16), on peut s'attendre a des rotations d'environ 33 % (800/600) 
superieures pour la structure VCR8. En multipliant les rotations inelastiques medianes 
des cas A a D par ce facteur, on retrouve effectivement des valeurs semblables a celles 
de la structure VCR8. 
Finalement, les valeurs des deplacements inter-etages sont presentees a la Figure 
7.6. Encore cette fois, les valeurs pour les cas A et B sont identiques et elles sont 
similaires a celles obtenues pour la structure VCR8. Pour les cas C et D, les 
deplacements sont legerement superieurs tout en etant pres des valeurs de la structure 
VCR8 en ce qui concerne les valeurs medianes. Par contre, pour les valeurs du 84e 
pourcentile, le cas D presente des deplacements inter-etages tres importants aux deux 
premiers niveaux, atteignant jusqu'a 3.88 %hs. Cette difference est principalement due 
a la plastification soutenue et a la deformation axiale importante des diagonales qui se 
sont developpees sous quelques seismes. Comme ces valeurs elevees n'ont ete 
observees que dans un nombre limite de seismes, elles n'affectent pas la valeur 
mediane. Par contre, pour tous ces seismes plus critiques, des dommages structuraux 
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importants sont a prevoir. Puisque ces valeurs extremes ne sont presentes qu'aux deux 
premiers niveaux, il est fort probable qu'un d'etage faible se forme a cet endroit. 
En considerant l'effondrement par instability dynamique a un deplacement inter-
etage de 5.0 %hs, tel que propose par Tremblay et Robert (2001) pour des 
contreventements concentriques, quatre analyses pour le dimensionnement du cas D 
depassent cette limite, soit avec les accelerogrammes W65301, W65302, W72301 et 
W72703. Ces seismes ont aussi donne lieu aux cas les plus critiques pour revaluation 
des criteres rupture pour les poutres et les diagonales. Afin de prevenir une rupture 
potentielle des poutres et des diagonales et d'obtenir un comportement non souhaite 
de la structure, il n'est pas recommande d'abaisser le facteur de sur-resistance des 
liens de 1.3 a 1.0, tel que propose par le cas de dimensionnement D. 
7.4.4 Relation entre y maximum et A maximum 
De fac,on similaire a la section 6.4.3, la rotation inelastique maximale des liens 
ainsi que le deplacement inter-etage maximal ont ete recoltes a chaque etage pour tous 
les dimensionnements afin d'evaluer si, encore une fois, il existait une correlation 
entre les deux parametres. La Figure 7.7 montre la relation entre ces deux parametres. 
On remarque qu'effectivement une correlation forte est encore une fois presente entre 
ces deux parametres et peut etre traduite par 1'equation suivante : 
A lhs =0.1197+0.0026 = y(e/L) +0.0026 (7.11) 
La valeur a 1'origine est identique a ce qui a ete observe pour les structures 
etudiees au chapitre 6 (voir equation 6.5). Puisque dans ce cas, e = 800 mm, il est 
interessant d'evaluer la variable multipliant y puisque il a ete avance au chapitre 6 
(avec des structures composees d'un lien de 600 mm) que celle-ci est environ egale a 
e/L. La valeur de 0.119 reflete relativement bien ce phenomene pour e = 800 mm et L 
= 8000 mm, et est plus elevee que la valeur de 0.083 pour les structures du chapitre 6. 
Ceci est normal puisque le rapport e/L est plus grand. Cette nouvelle serie de 
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structures permet done de renforcer la presence d'une forte correlation entre y et A. De 
plus, l'hypothese que la variable y est directement fonction du rapport elL a ete 
validee pour une deuxieme geometrie distincte. 
7.5 Resume 
Ce chapitre traitait plus en details du comportement inelastique des poutres hors 
lien et des diagonales. Cette etude a ete realisee afin d'evaluer la possibilite de rupture 
de ces membrures, ce qui ne pouvait etre fait directement avec le modele OpenSees. 
On a aussi examine l'impact de ce comportement des membrures sur le comportement 
global de la structure. Les criteres de rupture etudies ont ete la rotation inelastique de 
la poutre hors lien, pouvant causer le voilement local et le deversement de la poutre 
ainsi que la rotation subie par les diagonales lorsqu'elles flambent, rotation qui peut 
entrainer la fracture des diagonales. Afin d'augmenter les moments flechissant dans 
les membrures, la structure VCR8 a ete modifiee en modifiant la longueur de lien a 
800 mm. Les poutres et colonnes ont ete inchangees, mais quatre dimensionnements 
de diagonales ont ete realises : 
A) Les diagonales ont ete congues de fa$on a assurer un comportement elastique 
des poutres hors lien. 
B) Les diagonales ont ete con^ues de facon a resister a l'excedant du moment 
que ne peut reprendre la poutre hors lien lorsqu'elle atteint la plastification. 
C) Les diagonales ont ete congues en assumant une connexion rotulee entre la 
poutre et la diagonale. Par contre, le modele OpenSees n'a pas ete modifie en 
consequence, de sorte qu'une connexion rigide demeure presente lors des analyses et a 
comme effet d'obtenir une diagonale sous-dimensionnee. 
D) Les diagonales ont ete congues de fagon identique au cas A, mais en 
supposant un facteur de sur-resistance des liens de 1.0 au lieu de 1.3 lors du 
dimensionnement des poutres hors lien et des diagonales. 
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A la suite des analyses, il a ete observe que les cas de dimensionnement A et B 
ont sensiblement le meme comportement et tous les criteres de rupture sont respectes. 
Sur cette base, on juge acceptable une approche de dimensionnent ou les poutres sont 
choisies pour les efforts agissant dans le lien et que les diagonales sont congues pour 
reprendre 1'effort axial associe a la sur-resistance des liens combine au moment de 
flexion que ne peuvent reprendre les poutres hors liens lorsque soumises a l'effort 
axial et au moment de flexion correspondant a la sur-resistance des liens. Comme on 
suppose que le moment excedentaire sera transmis aux diagonales sans egard a leur 
rigidite, contrairement au cas A ou la diagonale doit etre suffisamment rigide pour que 
la poutre n'atteigne pas la plastification, cette approche permet de diminuer 
legerement la section des diagonales par rapport au cas A. Pour le cas D, on a observe 
un flambement important des diagonales et les criteres de rupture ont ete depasses a 
quelques reprises de fagon significative, particulierement aux deux premiers niveaux. 
De plus, pour quatre des analyses, les deplacements inter-etages ont ete superieurs a 
5.0 %hs. Ces indices de mauvaises performances et, possiblement, d'effondrement 
sont suffisants pour conclure que cette philosophic de dimensionnement n'est pas 
souhaitable et ne peut etre recommandee. Le cas C presente des criteres de 
plastification et de comportement global adequats. Cependant, le poids des diagonales 
est tres pres du cas D et, un choix de section legerement different aurait pu mener a 
des rotations inelastiques beaucoup plus importante, peut etre comparables a celles du 
cas D. Pour cette raison et compte tenu du nombre limite de batiments etudies, il ne 
semble pas approprie pour le moment de recommander cette approche. Des etudes 
supplementaires pourraient cependant infirmer cette conclusion. 
Au niveau des caracteristiques globales des CCE, les valeurs medianes des sur-
resistances et rotations inelastiques des liens ainsi que des deplacements inter-etages 
obtenus pour les quatre dimensionnements etaient semblables et aux valeurs obtenues 
pour le contreventement VCR8 original. Finalement, une forte correlation a encore 
une fois ete observee entre A et y, selon la meme relation etablie au chapitre 6. 
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Classe 1 : plastique 
I Classe |2 : compacte 
I 
Classe j3 : non-compacte 





Figure 7.1 Definition de la capacite de rotation en fonction des classes de section 
Figure 7.2 Deformee simplifiee pour la prediction de la deformation hors plan 
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Figure 7.3 Rotation de la poutre du deuxieme niveau pour le cas de dimensionnement D 
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Figure 7.4 Structures VCR8 et modifiees: mediane (traits gras) et 84e pourcentile 
(traits minces) de la sur-resistance des liens 
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Figure 7.5 Structures VCR8 et modifiees: mediane (traits gras) et 84e pourcentile 
(traits minces) de la rotation inelastique des liens 
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0,00 0,50 1,00 1,50 2,00 2,50 3,00 
Deplacement inter-etage (%hs) 
3,50 4,00 
Figure 7.6 Structures VCR8 et modifiees: mediane (traits gras) et 84e pourcentile 








y = 11.96x + 0.262 
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0,03 0,06 0,09 0,12 
Rotation inelastique des liens (rad) 
0,15 0,18 
Figure 7.7 Structures VCR8 modifiees: relation entre la rotation inelastique des liens 
et le deplacement inter-etage 
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Tableau 7.1 Limite d'elancement de la semelle et de l'aile d'une section W pour le 





de la semelle 
Limite de 
l'elancement 




1 4 5 / ^ 
1100 Ct 
ZZ{\ 0.39 f ) 
assification de la section 
Classe 2 
1 7 0 / ^ 
1700 Cf ™(l 0.61 f ) 
Classe 3 
2 0 0 / ^ 
Tableau 7.2 Section des diagonales et caracteristiques des poutres hors lien pour les 

































































































f D/C = ratio demande/capacite de la poutre a ce niveau 
% poids des diagonales uniquement 
* profile HSS 












































































































sans la presence de l'effort axial 
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* sans la presence de 1'effort axial 
Tableau 7.5 Rotation a la fracture des diagonales des quatre cas de dimensionnement 










































































Tableau 7.6 Demande en rotation inelastique des poutres pour les quatre cas de 


























































































































Tableau 7.7 Rotation des diagonales pour les quatre cas de dimensionnement de la 



























































































































CHAPITRE 8 - CONCLUSIONS ET RECOMMANDATIONS 
Ce chapitre resume les etudes realisees et recapitule les principaux resultats. Des 
recommandations pour des recherches futures sont egalement enoncees. 
8.1 Resume 
La reponse sismique souhaitee des CCE peut etre caracterisee par un 
comportement elastique des colonnes, diagonales et poutres hors lien, confinant ainsi 
l'inelasticite dans l'element lien. Peu d'etudes effectuees sur ce systeme ont examine 
le comportement de tous les elements du cadre sous les charges sismiques. L'impact 
eventuel sur la reponse globale de ce systeme d'un comportement non-anticipe des 
membrures hors lien dans la conception est peu connu. L'objectif principal de ce 
projet etait done d'etudier le comportement global de CCE, incluant la plastification 
possible des membrures hors lien, d'un CCE de plusieurs etages congu selon l'edition 
2005 des normes CNBC et CSA-S16. L'atteinte de cet objectif a egalement permis de 
realiser les travaux suivants : 
o Developper un modele structural de CCE ou toutes les membrures sont 
modelisees inelastiquement. 
o Valider les modeles structuraux de CCE generalement utilises, dans lesquels 
les membrures hors lien sont modelisees elastiquement. 
o Valider les normes de conception du CNBC 2005 et du CSA-S16-05. 
o Evaluer et comparer le comportement structural de plusieurs CCE congus 
avec des hypotheses differentes du CSA-S 16. 
La premiere etape de cette etude a ete de realiser une recherche bibliographique 
exhaustive sur le dimensionnement des CCE, les travaux experimentaux et analytiques 
effectues precedemment ainsi que le type de modelisation couramment utilise. Cette 
revue a permis entre autre de determiner qu'afin d'eviter d'importants moments 
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flechissant dans les colonnes, il est souhaitable de situer le lien ductile au centre de la 
poutre (cadre symetrique) plutot que contre les colonnes. Les experimentations ont 
demontre que les liens developpent une sur-resistance importante lors de la 
plastification, en raison de la limite elastique reelle de l'acier et de l'ecrouissage. Cette 
sur-resistance peut atteindre jusqu'a 100 % pour des liens pouvant subir de grandes 
deformations inelastiques. Pour etudier analytiquement le comportement inelastique 
du lien, on utilise frequemment un modele constitue d'un element poutre elastique 
fixe a chaque extremite par trois ressorts bilineaires de longueur nulle. Ces ressorts 
travaillent en parallele en cisaillement afin de modeliser l'ecrouissage en cisaillement. 
Lorsque les ressorts sont calibres adequatement, ce modele d'element lien permet de 
bien representer la resistance en cisaillement du lien lors de la plastification. Cet 
element a ete utilise lors de cette etude. 
Le dimensionnement canadien des CCE est base sur le principe du 
dimensionnement par capacite. Ceci implique que les liens sont coneys pour les 
charges sismiques anticipees, tout en soutenant des deformations inelastiques 
importantes. Ces deformations du lien sont limitees a une rotation de 0.08 radians 
dans le cas de liens courts (e < 1.6MP/VP). Une fois les liens choisis, toutes les autres 
membrures doivent etre congues pour resister elastiquement aux efforts associes a la 
resistance anticipee des liens, incluant la sur-resistance causee par la plastification et 
l'ecrouissage. Ces efforts sont egaux a \.30Ry fois la resistance nominale des liens 
pour la conception des poutres, des diagonales et des poteaux des deux derniers etages 
et lA5Ry fois la resistance nominale des liens pour les colonnes des autres etages. 
Lorsqu'une connexion rigide est employee entre la poutre et la diagonale, ces 
dernieres membrures doivent etre dimensionnees comme un poteau/poutre afin de 
tenir compte du moment transfere. 
Une etude parametrique a ete effectuee afin de determiner la geometrie optimale 
du CCE a analyser. Un lien court symetrique a ete choisi afin d'obtenir une 
plastification en cisaillement. Ce comportement est a privilegier car l'effort de 
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cisaillement est constant sur la longueur du lien, assurant un comportement inelastique 
plus stable. Cette stabilite permet d'obtenir des deformations inelastiques de liens 
importantes sans avoir des contraintes locales elevees. Une connexion rigide a ete 
employee entre la poutre et la diagonale afin de reduire les moments flechissant de la 
poutre a l'exterieur du lien. Ceci permet d'obtenir un dimensionnement regi par les 
charges sismiques. 
Un dimensionnement final a ensuite ete realise selon le principe decrit a la page 
precedente pour des structures de trois et huit etages localisees a Montreal et 
Vancouver. Une attention particuliere a ete apportee afin de choisir des liens avec un 
ratio de la capacite sur la demande similaire sur la hauteur du CCE. Lors du 
dimensionnement, les effets P-A ont ete pris en compte en amplifiant les efforts 
lateraux par le facteur U2 du CSA-S16. Aucune excentricite accidentelle n'a ete 
consideree afin d'etre coherent avec le modele numerique bidimensionnel. 
Trois modeles structuraux ont ete developpes pour l'etude temporelle non 
lineaire des CCE. Ces modeles ont ete realises avec les logiciels Drain-2DX et ANSR-
1, traditionnellement utilises pour ce genre d'etude, et finalement avec le logiciel 
OpenSees. Les modelisations sur ANSR-1 et Drain-2DX sont tres similaires et 
proposent un comportement lineaire des colonnes et diagonales. Les poutres sont 
modelisees inelastiquement en fonction d'une courbe d'interaction moment/effort 
axial, ne tenant pas compte du flambement et du deversement. Le comportement 
inelastique est represents par une bilinearite du materiel. Une modelisation plus 
raffinee a ete developpee avec le logiciel OpenSees. Dans ce cas, toutes les 
membrures sont modelisees pour un comportement inelastique, avec possibility de 
flambement. Cet element non lineaire est divise en sections, decoupees en seize fibres, 
representees par un comportement d'acier suivant le modele de Giuffre-Menegotto-
Pinto (materiau Steel02). Un modele tridimensionnel a ete effectue afin de tenir 
compte de la deformee initiale hors plan des diagonales et le flambement hors plan 
des plaques de gousset. 
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Une nouvelle calibration de 1'element lien a ete effectuee a partir de resultats 
experimentaux d'Okazaki et al. (2005), et comparee aux valeurs des etudes 
anterieures. Les trois plateaux de plastification obtenus sont de 1.0, 1.20 et 1.35 V,,,-, 
semblables a ceux employes dans les autres etudes. Un second modele de lien realise 
avec OpenSees a egalement ete calibre et compare au modele couramment utilise. Ce 
modele OpenSees etait forme d'un seul ressort auquel on avait assigne le materiau 
Steel02. 
Une attention particuliere a ete apportee au choix et a la calibration des 
accelerogrammes. Un total de 14 accelerogrammes artificiels ont ete selectionnes pour 
Test du Canada (Montreal) et 24, dont 10 historiques et 14 artificiels, pour l'ouest du 
Canada (Vancouver). Ceux-ci ont ete choisis pour des scenarios de magnitude et de 
distance hypocentrale qui contribuent de fagon significative a l'alea sismique de 
chacune des villes. Quatre methodes d'etalonnage, basees sur la compatibilite des 
spectres d'acceleration, ont ete etudiees. Les methodes suivantes ont ete analysees : 
methode subjective (inspection visuelle), intensite des aires du spectre d'acceleration, 
la methode Schiff et hybride. La methode hybride, qui represente une combinaison de 
la methode subjective et de la methode des aires du spectre d'acceleration, a ete 
developpee et retenue pour cette etude. 
Une serie d'analyses temporelles non lineaires a ensuite ete effectuee sur les 
quatre structures. Un amortissement de Rayleigh non proportionnel (ou la matrice de 
rigidite initiale ne comprend pas les elements liens) avec un amortissement egal a 3% 
de 1'amortissement critique selon le premier et troisieme modes de vibration a ete 
considere. Le comportement a ete observe en fonction des parametres suivants : 
o comportement du lien (sur-resistance, rotation inelastique) 
o amplitude de l'effort axial et du moment flechissant (incluant la redistribution 
du moment) dans les membrures hors lien 
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o frequence et localisation des periodes de plastification des membrures hors 
lien 
o deplacement inter-etage, en incluant la relation avec la rotation inelastique du 
lien. 
Finalement, une etude detaillee sur le comportement des membrures hors lien a 
ete realisee afin d'evaluer les criteres de rupture ne pouvant etre consideres dans le 
modele OpenSees. Les criteres de rupture etudies ont ete la rotation inelastique de la 
poutre hors du lien, pouvant causer le voilement local et le deversement, et la rotation 
inelastique de la diagonale, pouvant causer le flambement. L'etude a ete effectuee 
pour la structure VCR8, avec une longueur de lien modifiee afin de generer des 
moments flechissant supplementaires dans le lien. Quatre dimensionnements 
differents ont ete consideres: 
A) diagonales congues de fagon a assurer un comportement elastique des 
poutres hors lien. 
B) diagonales congues de fagon a resister a J'excedant du moment de flexion 
que ne peut reprendre la poutre hors lien lorsqu'elle atteint la plastification. 
C) diagonales congues en assumant une connexion rotulee entre la poutre et la 
diagonale, mais consideree rigide dans le modele OpenSees de sorte a obtenir une 
diagonale sous dimensionnee. 
D) diagonales concues de fagon identique au cas A mais en supposant un facteur 
de sur-resistance des liens de 1.0 au lieu de 1.3 pour le dimensionnement des poutres 
hors lien et des diagonales. 
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8.2 Conclusions 
L'etude effectuee a permis de formuler les conclusions suivantes. Celles-ci sont 
regroupees en fonction des themes suivants : conception, modelisation et etude du 
comportement. 
Conception 
o Une connexion rigide entre la poutre et la diagonale permet d'obtenir un CCE 
plus leger. Ce gain augmente davantage lorsque le lien est long. Pour obtenir 
un CCE le plus leger possible, il est preferable de dimensionner la poutre 
optimalement pour l'effort sismique dans le lien, c'est-a-dire obtenir V/<ftVc le 
plus pres possible de 1.0. Ceci permet alors de transferer le minimum 
d'efforts dans les membrures hors lien. Lorsque la capacite de la poutre hors 
du lien est inadequate, il est done preferable de grossir la section de 
diagonale. De cette fagon, on augmente le transfer! elastique de moment 
flechissant vers cette membrure et reduit par le fait meme la demande dans la 
poutre hors lien. 
Modelisation 
o Le modele de lien developpe avec OpenSees avec le materiau Steel02 permet 
de reproduire plus fidelement le comportement inelastique des liens, tel 
qu'observe dans les experimentations, mais le comportement de la structure 
est similaire a celui obtenu avec des modeles de lien traditionnels formes de 
ressorts bilineaires travaillant en parallele. La transition plus fluide entre les 
valeurs extremes de cisaillement que permet le modele Steel02 a peu d'impact 
sur la reponse du au fait que la difference entre les efforts de cisaillement 
intermediaires obtenus par cette modelisation est faible par rapport a la 
capacite en cisaillement des liens. 
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o Lorsque Ton considere un comportement elastique pour les membrures hors 
lien, la reponse des structures obtenue des logiciels Drain-2DX, ANSR-1 et 
OpenSees est tres similaire. 
o Une etude plus approfondie a l'aide de la modelisation OpenSees a permis de 
determiner que la plastification des membrures hors lien peut modifier les 
criteres de deplacement jusqu'a 40 % pour les signaux sollicitant le plus la 
structure. Cet ecart est cependant negligeable au niveau des efforts et pour les 
signaux ayant une sollicitation mediane ou du 84e pourcentile de la structure. 
En ce sens, la reponse des structures sur 1'ensemble des analyses est 
semblable entre les modeles OpenSees, Drain-2DX et ANSR-1. 
o La methode de calibration des accelerogrammes peut avoir un effet 
significatif sur la reponse de la structure au niveau de la deformation de la 
structure (rotation des liens et deplacements inter-etages). Cette difference est 
toutefois minime au niveau des efforts. 
Etude du comportement 
o La reponse pour les structures de Vancouver est plus severe que pour les 
structures de Montreal. Pour les structures de Montreal, les restrictions des 
normes ont toujours ete respectees et le niveau de plastification des 
membrures hors lien est demeure tres faible. 
o Tous les liens des structures de Vancouver, a l'exception du toit, ont presente 
des sur-resistances medianes jusqu'a 15 % superieures a la valeur specifiee 
dans la norme CSA-S16 (1.30V^r). Par contre, peu de depassement a eu lieu 
au niveau des rotations inelastiques des liens, avec des valeurs medianes 
variant de 0.047 a 0.096 radians selon les niveaux des differentes structures. 
La limite de 0.08 radians prescrite par la norme n'a ete depassee que pour les 
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niveaux un et sept de la structure VCR8. De plus, les emplacements inter-
etages ont ete largement inferieurs a limite prescrite du CNBC 2005. 
o Pour les structures de Vancouver, les efforts obtenus dans les membrures 
hors lien sont legerement plus eleves que ceux prevus lors du 
dimensionnement. L'inverse a ete observe pour les structures de Montreal. 
Ceci est principalement du aux valeurs de sur-resistances des liens obtenus 
qui sont differents de 1.30V,,,.. En ce sens, les moments d'extremites dans les 
colonnes sont superieurs aux specifications de la norme S16 pour les 
structures de Vancouver, avec des valeurs avoisinant 0.2Mp
co1 pour les 
sections de colonnes inferieures et 0.45Mp
co1 pour la section de colonne au 
toit. Par contre, pour toutes les structures, une excellente correlation entre le 
dimensionnement et les analyses non lineaires est presente en ce qui concerne 
le cisaillement a la base, les charges axiales dans les colonnes et la repartition 
du moment entre les poutres et les diagonales. 
o Pour les structures de Vancouver, plusieurs periodes de plastification ont eu 
lieu dans les membrures hors lien, particulierement dans les diagonales ou la 
sur-resistance des liens est elevee. Cette plastification peut modifier 
considerablement la reponse globale du CCE au niveau des deformations. 
Cependant, comme explique precedemment, cet ecart est perceptible pour 
seulement quelques analyses et n'affecte pas les resultats pour les signaux 
ayant une sollicitation mediane ou du 84e pourcentile de la structure. Pour les 
structures de Montreal, pratiquement aucune plastification des membrures 
hors lien n'a ete observee. 
o Une correlation tres forte est presente entre la rotation inelastique des liens (y) 
et la deformation inter-etage inelastique (A). Elle peut etre decrite par 
l'equation suivante : y= (A/hs -0.0026)/(e/L). Pour determiner y, il faut 
cependant connaitre au prealable A, ce qui ne semble pas etre possible en 
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utilisant 1'equation preconisee par la norme S16 qui suppose que A = 3Ae. La 
relation entre la rotation inelastique des liens et la deformation inter-etage 
permet toutefois de determiner des limites de deplacements pour certaines 
valeurs de y critiques (par exemple O.OOrad et 0.08rad) et pourrait ainsi servir 
pour des dimensionnements par performance. 
Aucune rupture des poutres hors lien et des diagonales n'a ete observee pour un 
dimensionnement respectant les cas A et B. De plus, le comportement global 
des deux structures est tres similaire. Ces resultats indiquent qu'il est possible 
de dimensionner les poutres pour les criteres applicables aux liens et les 
diagonales pour un moment de flexion correspondant au moment que ne peut 
reprendre la poutre hors lien lorsque soumise a l'effort axial et au moment 
generes par le lien. Cette approche permet de diminuer legerement la section 
des diagonales par rapport a la pratique courante (cas A). Pour le cas D, les 
criteres de rupture ont ete depasses a quelques reprises et de facon 
significative, particulierement aux deux premiers etages de la structure. De 
plus, pour quatre analyses, les deplacements inter-etages ont ete superieurs a 
5.0 %hs. Ces indices de mauvaise performance et, possiblement, 
d'effondrement suffisent de ne pas recommander cette philosophie de 
dimensionnement. Le cas C presente un comportement global adequat, sans 
rupture des poutres hors liens ou des diagonales. Cependant, les sections de 
diagonales pour ce cas sont tres pres de celles du cas D, ce qui suggere qu'un 
choix de section legerement different aurait pu conduire a un comportement 
similaire a celui observe pour le cas D. Dans ce contexte, et en raison du 
nombre limite de structures examinees dans cette etude, 1'approche de 
dimensionnement C n'est pas recommandee. Des etudes supplementaires 
seraient requises avant de permettre cette approche de conception. 
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8.3 Reflexions et recommandations pour des travaux futurs 
o Dans cette etude, l'essentiel de l'examen du comportement inelastique des 
membrures hors lien a ete realise sur les poutres et les diagonales. II faudrait 
etudier plus en detail le comportement inelastique des colonnes 
o Les etudes experimentales passees ont demontre qu'un lien long se plastifiant 
en flexion a une sur-resistance plus faible qu'un lien court plastifiant en 
cisaillement. II serait pertinent d'evaluer la possibilite de modifier le facteur 
de sur-resistance des liens specifie dans la norme S16 en fonction de la 
longueur des liens afin de realiser un dimensionnement plus optimal. 
o On suggere d'evaluer la possibilite de modifier le facteur de ductilite, Rj, des 
CCE situes dans les zones sismiques moins severes (est du Canada), ceci afin 
d'obtenir un niveau de deformation inelastique semblable a celui observe pour 
l'ouest du Canada. 
o On suggere de realiser des etudes experimentales afin de valider le 
comportement global qui a ete obtenu dans cette etude analytique. En ce sens, 
un projet experimental est en developpement a l'Ecole Polytechnique de 
Montreal afin de realiser des essais pseudo dynamiques a echelle 2:3 de 
plusieurs CCE concus selon les normes CNBC 2005 et CSA-S16-05. Dans 
ces essais, une attention particuliere devrait etre portee sur le comportement 
des poteaux et des assemblages entre les diagonales et les poutres. 
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